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Avant Propos 
 
 
 
Le présent mémoire de synthèse est le résultat de sept années de recherche consacrées à 
létude du comportement à long terme des ouvrages souterrains. Ce travail est le fruit dune 
collaboration étroite établie dans le cadre de relations contractuelles avec lInstitut de 
Radioprotection et de Sûreté Nucléaire principalement, mais aussi avec dimportants 
organismes privés et publics. Ce programme de recherche sest orienté sur la problématique 
des ouvrages souterrains de stockage de déchets radioactifs en formation géologique 
profonde. Il a donné lieu à la réalisation de cinq thèses de doctorat que jai eu le plaisir de 
diriger ou de co-diriger (deux sont actuellement en voie dachèvement). Par ailleurs des 
collaborations scientifiques ont été établies, au niveau international, notamment avec le 
Massachusetts Institute of Technology (MIT), l'Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne 
(EPFL), l'Université de Tsinghua (Chine), et l'International Institute of Earthquake 
Engineering and Seismology (Iran). 
Ingénieur civil de formation, jai effectué une grande partie de mes études supérieures à 
létranger.  Ces longs séjours en Suisse, au Canada puis aux Etats-Unis, mont imprégné des 
cultures scientifiques germanique et anglo-saxonne. De ce métissage, ma démarche 
scientifique sest progressivement forgée pour me conduire vers le développement doutils 
théoriques applicables à la résolution de problèmes pratiques. 
On oppose en effet souvent, dans le monde académique, recherche fondamentale et 
recherche appliquée ou encore approche théorique et approche expérimentale. Cela na pas, à 
mon sens, grande signification car la résolution de problèmes liés à lingénierie nécessite 
obligatoirement de parcourir le continuum de la recherche scientifique en respectant un juste 
équilibre entre développements théoriques, expérimentations en laboratoire et observations in 
situ. Dans ma conception ce continuum de la recherche en géomécanique doit être parcouru 
dans un sens précis et son point de départ doit impérativement être lobservation in situ du 
problème posé. Dans un premier temps, il sagit donc de décrire les phénomènes. Puis, vient 
le temps du formalisme théorique et de lexpérimentation en laboratoire pour enfin revenir sur 
le terrain en appliquant et en confrontant les résultats obtenus à la réalité, souvent par le biais 
de modélisations numériques. Dans ce contexte, je pense quil est capital de ne pas perdre de 
vue que la modélisation dun phénomène nest quune idéalisation, par essence simplificatrice, 
dun ensemble de phénomènes complexes quil est nécessaire de hiérarchiser afin de ne pas se 
perdre dans le nième ordre de certains, au détriment du 1er ordre dautres plus importants. 
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 La géomécanique et la mécanique des roches en particulier demeurent une science 
incroyablement passionnante car la nature extrêmement diverse des roches et la variété de 
leurs conditions de gisement nécessitent pour leur étude une approche pluridisciplinaire, 
associant toutes les branches des géosiences (géochimie, géologie, géomécanique, etc). 
Linteraction entre formations géologiques et ouvrages de génie civil met en jeu des 
phénomènes se produisant sur une échelle très étendue, allant de la microstructure de la roche 
à léchelle macroscopique de louvrage. Dans ce contexte, les grands enjeux de société actuels, 
tels que les risques naturels ou anthropiques, lancent un défi permanent aux scientifiques et 
aux ingénieurs. Nul doute que dans le futur de substantiels progrès seront accomplis grâce à 
cette approche pluridisciplinaire et contemporaine. 
Dans ce mémoire, jai délibérément pris le parti, à une exception près, de ne pas exposer 
mes travaux scientifiques antérieurs à ma venue au laboratoire 3S. Ainsi, ni ma thèse de 
doctorat, réalisée à l'Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne dans le domaine du 
renforcement des massifs rocheux, ni les études effectuées lors de mon passage dans des 
sociétés dingénierie, ne seront présentées. Le lecteur intéressé trouvera néanmoins, les 
références relatives à ces sujets dans mon curriculum vitae, en fin de fascicule ainsi que la 
publication synthétisant mon travail de doctorat à lannexe IV. 
Dans ce qui suit, jexposerai ma contribution scientifique à létude du comportement à 
long terme des ouvrages souterrains. Bien que de nombreux secteurs de lactivité économique 
soient concernés, comme la gestion de lespace souterrain dans les grands centres urbains, les 
projets de grandes infrastructures souterraines de transport (liaisons ferroviaires transalpines) 
ou encore la fermeture dexploitations souterraines dans les bassins miniers, je mattacherai à 
fournir des éléments de réponse à lune des grandes questions actuelles, à savoir le stockage de 
déchets radioactifs en souterrain. 
 
 
 
 
Grenoble, mars 2004 
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Abstract 
 
 
 
Viscoplasticity and rock damage applied to modelling of the long-term 
behaviour of underground structures 
   
The construction of civil works and in particular the excavation of underground cavities 
produces strain, which in most cases develops partly instantaneously and partly in a delayed 
manner. Consequently, rock damage and possible failure rarely occur instantaneously, but 
rather after a few hours or even years after the stress state has been modified as a result of 
building the structure. The first part of this report will therefore be devoted to experimental 
results, with a view to characterising the damageable viscoplastic behaviour of rocks. These 
involve mainly monotonic and cyclic creep, relaxation and quasi-static loading tests carried out 
in the laboratory and supplemented by observations of changes in rock microstructure. The 
second part describes a constitutive model designed to reproduce the observed phenomena, 
taking into account in particular volume variations associated with viscoplastic strain and 
anisotropic damage. The last part describes the numerical simulation of underground structure 
excavations, based on real, carefully instrumented cases. Particular emphasis is given to ways 
of simulating time-dependent changes in the damaged zone around underground storage 
cavities. To conclude, a number of prospective experimental and theoretical developments will 
be outlined. 
 
Keywords : Viscoplasticity, creep and relaxation, damage, anisotropy, dilatancy, constitutive 
model for rocks, numerical modelling of time dependent behaviour, underground structures, 
radioactive waste disposal, excavated damage zone (EDZ). 
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1  Introduction 
 
 
La réalisation douvrages de génie civil et particulièrement lexcavation douvrages 
souterrains occasionnent des déformations qui, dans la grande majorité des cas, se 
développent pour une partie instantanément et pour une autre, de manière différée, c'est à dire 
évoluant au cours du temps. La rupture éventuelle survient par conséquent que rarement 
instantanément mais bien souvent de manière différée, cest à dire quelques heures voir 
plusieurs années après la modification de létat de contraintes consécutive à la réalisation de 
louvrage. 
Ce phénomène de rupture différée a été observé lors du creusement de nombreux 
ouvrages souterrains, notamment ceux des traversées alpines, comme le tunnel du Mont-
Blanc, où des ruptures par écaillage en parois se sont produites plusieurs jours après le passage 
du front de taille. Dans les roches dures telles que les granits et les basaltes, ce type de rupture 
se manifeste généralement brutalement par décompressions violentes. Ces ruptures sont 
souvent par ailleurs précédées par une activité acoustique intense comme celle qui fut 
enregistrée plusieurs mois après la réalisation d'une galerie du laboratoire souterrain d'Energie 
Atomique du Canada creusée dans le granit du lac de Bonnet. Dans les roches tendres par 
contre, les convergences observées saccompagnent de grandes déformations. On parle alors 
de "squeezing rock" ou de roches poussantes comme celles rencontrées dans le tunnel du 
Fréjus.  Par ailleurs, des catastrophes telles que celle du tunnel de Vierzy (1972) où un train de 
voyageurs est entré en collision avec le matériau effondré de la voûte dun tunnel témoignent 
de la dangerosité du phénomène. 
Très tôt, les ingénieurs praticiens de la mécanique des roches se sont préoccupés de ce 
phénomène de rupture différée en tentant de le prendre en compte lors de la conception des 
cavités souterraines. Ainsi Lauffer (1958)  puis Bieniaswski (1976) ont établi des abaques qui 
bien qu'étant de nature semi-empirique permettent de corréler le temps de tenue d'une 
excavation souterraine non soutenue avec la qualité du terrain, traduite dans ce cas précis, par 
le coefficient RMR (Rock Mass Rating). Cette intéressante approche pragmatique nécessite 
cependant dêtre, dans la mesure du possible, rattachée à des fondements scientifiques. 
Dun point de vue théorique, si lon examine de plus près ce qui se produit au pourtour 
dune cavité souterraine, on constate que lexcavation conduit à une redistribution des 
contraintes qui va générer des déformations. L'évolution de ces déformations s'accompagne 
du développement d'un anneau de terrain endommagé qui, si le déviateur des contraintes en 
paroi est suffisamment élevé, peut conduire à la plastification complète voire éventuellement à 
la rupture progressive de la cavité. Tout le problème réside alors dans la détermination du 
soutènement à mettre en place pour prévenir la rupture par effondrement de la cavité. Cette 
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approche, connue sous lexpression de Nouvelle Méthode Autrichienne pour ce qui concerne 
la phase de réalisation de louvrage, peut être calculée en phase de conception par la méthode 
dite de " convergence-confinement ". Cette méthode savère souvent suffisante en génie civil, 
car lingénieur concepteur cherche à déterminer le chargement maximum que devra supporter 
le système de soutènement, sans se soucier de létat dendommagement de la roche. 
Accessoirement, il est amené à connaître lextension de la zone perturbée de façon à 
dimensionner correctement le soutènement, comme dans le cas d'ancrages par exemple. 
Dans le cas des ouvrages de stockage d'hydrocarbures, de gaz naturel ou encore de 
déchets radioactifs, le problème est de nature différente. Les concepteurs ne peuvent pas se 
contenter de vérifier simplement que la stabilité de la cavité souterraine est assurée. Ils 
souhaitent de surcroît, connaître avec précision l'état d'endommagement de la roche 
environnant la cavité. En effet, si la roche est fortement endommagée, sa porosité et donc sa 
perméabilité seront accrues et son rôle de confinement sera amoindri, autorisant ainsi des 
pertes et des fuites pouvant contaminer l'environnement et la biosphère. Aussi, pour ce type 
d'ouvrages, la détermination de lextension de cette zone endommagée ou perturbée, souvent 
dénommée EDZ, pour " Excavated Damaged or Disturbed Zone ", est dune importance 
capitale. De plus, dans le cas de stockage de déchets radioactifs à Haute Activité et à Vie 
Longue (HAVL), la connaissance de l'évolution de cette zone endommagée dans le temps sur 
des périodes de plusieurs millénaires est primordiale. Cette question est largement ouverte et la 
communauté scientifique en débat régulièrement. Parmi les récentes conférences consacrées à 
la question, citons le Cluster de la Commission Européenne (novembre 2003) ou encore le 
workshop EDZ, tenu à Toronto en 2002 dans le cadre du North American Rock Mechanics 
Symposium. 
Un autre secteur dans lequel la prise en compte des déformations et de la rupture 
différée est capitale concerne les mines abandonnées. En effet il nest pas rare, dans les 
anciens bassins miniers, dobserver de grandes zones de subsidence provoquées par la rupture 
en fluage tertiaire de piliers de mines. Les dégâts corporels et matériels occasionnés en surface, 
notamment sur le bâti peuvent être importants. La gestion de la période post-exploitation 
appelée "après mines" fait lobjet actuellement dimportants programmes de recherche visant à 
estimer les principales conséquences de lennoyage de ces anciennes galeries en association 
avec le vieillissement des géomatériaux. 
En conséquence, la modélisation à long terme du comportement des ouvrages 
souterrains nécessite de prendre en compte le temps dans la formulation des lois constitutives 
utilisées pour la description du comportement mécanique des roches. Cela conduit fort 
logiquement à des lois de type viscoplastique intégrant par ailleurs l'évolution temporelle de 
l'endommagement. Pour être validées, ces lois doivent dabord être confrontées à des résultats 
d'investigations expérimentales, réalisées en laboratoire dans des conditions contrôlées, puis 
ensuite, être évaluées par la simulation numérique d'ouvrages existants ayant fait l'objet de 
programmes d'auscultation précis et complets. Ce point est particulièrement délicat car en 
effet peu de données quantitatives concernant des ouvrages ayant atteint la rupture de manière 
différée sont à ce jour disponibles. 
Par ailleurs, la compréhension des phénomènes de déformations et de rupture différées 
nécessite de réaliser des observations de lévolution de lendommagement à léchelle de la 
microstructure de la roche. En effet, lorigine des déformations observées à léchelle 
macroscopique (celle de louvrage) réside dans la présence de défauts de la structure atomique 
à léchelle micro voire nano-scopique (comme les dislocations). De plus, les interactions entre 
phase minérale solide et particules fluides engendrent, dans le cas des roches argileuses, des 
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forces atomiques, dattraction ou de répulsion, de nature électrochimique responsables des 
déformations différées, comme celles liées au gonflement observé dans certains tunnels. 
Dans ce mémoire, mon propos sera limité au comportement viscoplastique des roches 
et à lévolution de lendommagement mécanique qui lui est associé, sans inclure les effets 
hydrauliques et thermiques ni leurs couplages respectifs. De même, les phénomènes de 
sorption, de désaturation ou encore de vieillissement des matériaux consécutifs à leur 
transformation physico-chimique ne seront pas abordés. 
Je commencerai par présenter au chapitre 2, les résultats d'études expérimentales 
(incluant des observations microstructurales) réalisées en laboratoire et destinées à caractériser 
le comportement viscoplastique endommageable des roches. Puis, le développement d'une loi 
constitutive destinée à reproduire les phénomènes observés de rupture différée sera exposé au 
chapitre 3. Enfin dans le chapitre 4, je présenterai la modélisation numérique d'ouvrages 
souterrains ainsi que la simulation du creusement d'un ouvrage réel, soigneusement 
instrumenté. 
Conformément aux directives de lUniversité Joseph Fourier, ce mémoire a été rédigé 
dans lesprit dun résumé retraçant les lignes directrices de mon travail de recherche. Pour 
obtenir le détail de chaque partie, le lecteur pourra se reporter aux publications jointes en 
annexe. Cependant quelques illustrations représentatives et quelques équations fondamentales 
ont été incluses dans le texte principal afin den faciliter la lecture. 
    - 12 -
    - 13 -
 
 
2 Observations en laboratoire du 
comportement viscoplastique 
endommageable des roches 
 
 
Les géomatériaux et particulièrement les roches constituant les couches géologiques 
profondes présentent un comportement mécanique complexe gouverné à la fois par leur 
composition minéralogique et par leurs conditions de formation ou de transformation (cas des 
roches métamorphiques). Bien que toutes les roches puissent, en fonction de la profondeur à 
laquelle elles se situent, de léchelle de temps considérée et de la température auxquelles elles 
sont soumises, présenter un comportement visqueux, nous nous concentrerons dans ce qui 
suit sur les roches sédimentaires formées par diagenèse. La plupart de ces roches présentent, à 
des degrés divers, une anisotropie de structure. Par ailleurs, leurs propriétés de viscosité sont 
marquées et cela d'autant plus que la fraction de minéraux argileux qu'elles contiennent est 
importante et que leur teneur en eau est élevée. 
Dans ce qui suit, je présenterai les principaux résultats de programmes expérimentaux 
que nous avons réalisés au laboratoire 3S. Létude de l'endommagement différé des roches est 
abordée à partir dessais de compression cyclique, d'essais de compression monotone quasi-
statique (réalisés à différentes vitesses de chargement), d'essais de fluage et d'essais de 
relaxation. Tous visent à caractériser le développement des déformations et de 
l'endommagement en mettant en évidence leurs évolutions dans le temps. Enfin, une dernière 
partie est consacrée à lendommagement des discontinuités rocheuses sous sollicitations 
cycliques. 
Les publications relatives à ce chapitre sont rassemblées à lannexe I. 
 
2.1 Caractérisation de l'endommagement  d'un grès anisotrope à partir d'essais de 
chargement cyclique 
L'objectif de ce programme de recherche était de caractériser l'apparition et le 
développement de l'endommagement dans une roche anisotrope. Les résultats ont fait lobjet 
de la publication [1] de lannexe I et de la thèse de Nicolas Gatelier (2001) [17].  
Il est peut être utile à ce stade de rappeler que l'endommagement est défini comme une 
perte progressive de résistance correspondant à la dégradation de la cohésion du matériau. Ce 
processus se développe avant le pic de résistance matérialisant la rupture. Physiquement, à 
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l'échelle micro structurale, il correspond à l'initiation de la croissance des micro-fissures 
préexistantes jusqu'à leur coalescence complète, stade ultime de la rupture. Au début, cette 
propagation est stable pour, à partir dune certaine vitesse, devenir instable. 
L'endommagement se développe dans un premier temps de manière diffuse pour 
progressivement conduire à la rupture localisée. Le développement de lendommagement est 
souvent considéré comme isotrope ce qui à l'évidence constitue une simplification. En effet, 
sous faible contrainte moyenne, les micro-fissures mécaniquement induites apparaissent en 
mode dextension (mode I). La fissuration est donc orientée et se développe suivant la 
direction de la contrainte principale majeure suite à l'ouverture des fissures qui s'opère dans la 
direction perpendiculaire, cest à dire celle de la contrainte mineure. Le développement de 
l'endommagement induit donc une anisotropie qui va se superposer à l'anisotropie de 
structure initiale du matériau. Cette anisotropie induite est une conséquence de lévolution de 
lendommagement qui engendre une dilatance globale de la roche et qui conduit à la rupture 
différée. 
Si lendommagement pouvait être considéré isotrope, une seule variable scalaire suffirait 
à le décrire. Dans ce cas la variation de volume pourrait lui être associée. Par contre, dans le 
cas d'un endommagement anisotrope, il est nécessaire d'avoir recours à une ou plusieurs 
variables de nature tensorielle. Aussi, partant de l'évidence que la variation de volume ne peut 
seule caractériser l'endommagement anisotrope, nous avons élaboré un protocole d'essais 
destinés à déterminer l'évolution des déformations dans toutes les directions de lespace. Pour 
ce faire, nous avons conçu un programme expérimental constitué d'essais de chargement 
cyclique à faible fréquence réalisés en compression dans et hors axes dorthotropie. Certains 
essais ont été réalisés en conditions triaxiales avec pression de confinement. Le matériau testé 
est un grès des Vosges présentant une symétrie axiale de type orthotropie de révolution. La  
porosité moyenne est de 23 %. L'anisotropie structurale initiale laisse apparaître un rapport de 
module d'élasticité variant de 20 % suivant la direction concernée et un rapport de résistance 
de 50 % environ. 
Les mesures des déformations irréversibles stabilisées dans les directions principales des 
contraintes, à la fin de chaque groupe de cycles, ont permis de mettre en évidence le 
développement progressif de l'endommagement. Ces déformations atteignent des valeurs plus 
importantes pour des essais conduits hors-axes dorthotropie, lorsque les plans danisotropie 
sont peu inclinés. Cette observation confirme l'influence de l'anisotropie de structure initiale 
sur le développement de la micro fissuration, même si l'application d'une pression de 
confinement tend à l'estomper. De plus, à l'intérieur d'un pas de chargement, les premiers 
cycles se montrent les plus endommageants. Cette constatation est en parfait accord avec les 
variations de modules directionnels observées. Par ailleurs la variation de la déformation 
volumique irréversible montre, dans tous les cas, une première phase contractante qui est 
suivie par une phase de dilatance. Au cours du cyclage, à l'intérieur d'un pas de chargement, le 
point de contractance a tendance à se déplacer pour progressivement passer en dilatance 
(Figure 2.1). Une procédure d'identification des composantes du tenseur d'endommagement a 
ainsi pu être aussi proposée. 
Grâce à lanalyse micro-structurale de l'endommagement faite au microscope à balayage 
électronique sur des lames minces, nous avons pu mettre en évidence que deux modes de 
déformation et de rupture sont en compétition : d'une part, la compaction qui s'opère dans la 
direction du chargement et qui se traduit par une augmentation du module axial liée à 
l'écrouissage positif du matériau et d'autre part, le développement de la micro-fissuration qui 
conduit à une diminution drastique des modules transversaux révélant ainsi une perte 
progressive de rigidité (Figure 2.2). A l'échelle macroscopique, l'endommagement peut donc 
être caractérisé soit par la variation de propriétés mécaniques apparentes, comme les modules 
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d'élasticité directionnels ou encore par l'évolution des déformations irréversibles en fonction 
du nombre de cycles.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 2.1 : Evolution de la déformation volumique, εvol, en fonction de la contrainte axiale, 
σnn, pour un essai en compression simple cyclique - étape de chargement menant à la rupture - 
daprès Gatelier et al. [1]. Remarquons le passage progressif du point de contraction maximum 
en dilatance. 
 
 
Figure 2.2 : Image réalisée au Microscope à Balayage Electronique sur un échantillon de grès, 
testé en compression simple, daprès Gatelier et al. [1]. On observe, un double mode de 
rupture en extension et en cisaillement après compaction. 
0
10
20
30
40
-1200 -800 -400 0 400 800
Volumetric strain εvol [µm/m]
A
xi
al 
st
re
ss
 σ
nn
 [M
Pa
] 
 n
t
Tensile 
fracture 
Shear 
fracture 
1 mm 
38.4 mm 
a b
    - 16 -
En conclusion, par cette étude nous avons mis en évidence expérimentalement 
l'apparition et le développement de l'endommagement anisotrope en définissant les variables 
susceptibles de décrire son évolution. En fonction de lorientation des plans danisotropie 
structurale par rapport à la direction du chargement, lendommagement apparaît plus ou 
moins précocement, cest à dire pour un niveau de contrainte plus faible. Une des 
conséquences de cette observation est que pour un ouvrage souterrain creusé dans un massif 
anisotrope le lieu dapparition de lendommagement dépendra de lorientation des strates (i.e. 
plans danisotropie). Par exemple, pour une cavité circulaire dans un massif soumis à un état 
de contraintes initial isotrope, si les strates sont horizontales le lieu dapparition de 
lendommagement sera la clé de voûte alors quà linverse si ces strates sont verticales, ce sera 
en piédroit. Cette conclusion peut savérer utile pour la conception dun éventuel système de 
soutènement. 
 
2.2 Propriétés viscoplastiques des roches sédimentaires 
L'étude présentée dans le paragraphe précédent était centrée sur le développement et 
l'évolution de l'endommagement. Dans ce qui suit, nous nous concentrons sur l'influence du 
temps sur le comportement  mécanique des roches en nous appuyant sur des résultats dessais 
de compression monotone réalisés à plusieurs vitesses de chargement, sur des essais de fluage 
et sur des essais de relaxation. Les résultats des différentes campagnes dessais ont fait lobjet 
des publications [2], [3], [4] de lannexe I et de la thèse dEric Boidy (2002) [18]. 
Cette campagne d'essais a porté essentiellement sur quatre roches : le grès des Vosges 
présenté précédemment, l'argilite de l'Est de la France constituant la couche hôte du futur 
laboratoire souterrain pour l'étude du stockage de déchets radioactifs de l'Andra, largilite du 
tunnel de Tournemire et la marne du Mont dOr, prélevée dans un tunnel ferroviaire situé 
dans le Jura à la frontière Franco-Suisse. 
 
2.2.1 Essais de compression monotone et quasi-statique 
Nous savons que lorsquun échantillon de roche est soumis à un chargement monotone, 
sa réponse mécanique dépend de la vitesse de sollicitation. Globalement, plus la vitesse de 
sollicitation est élevée, plus la raideur et la résistance à la rupture sont importantes. Si par 
contre, on réalise plusieurs essais à vitesse de chargement décroissante, il est possible de 
mettre en évidence une limite en deçà de laquelle plus aucune variation n'est observée. On 
parle alors dessai de chargement quasi-statique et la courbe obtenue, appelée courbe limite, 
indique que tous les effets visqueux se sont développés en temps réel. En d'autres termes, si à 
partir dun point de la courbe, on maintient la contrainte ou la déformation constante, on 
observera respectivement ni déformation de fluage, ni relaxation de la contrainte. A léchelle 
de la microstructure du matériau cela indique que les dislocations atomiques ont été libres de 
migrer et quil ny a plus décrouissage liés au blocage de ces défauts. 
Nous avons réalisé des essais en compression à partir dun bâti de chargement que nous 
avons modifié pour appliquer des vitesses de déformation très lentes (inférieures à 10-9.s-1 pour 
des échantillons de 80 mm de hauteur). Linfluence de la vitesse de chargement sur la réponse 
dun grès et de largilite de lEst a été mise en évidence avec plusieurs vitesses de chargement 
variant dans un rapport allant de 1 à 104. Outre la variation sur les déformations axiales et 
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transversales, on constate une influence sur lapparition de la dilatance.  Pour une roche 
poreuse comme le grès, la dilatance est précoce lorsque la vitesse de chargement est faible. Par 
contre, pour une roche peu poreuse comme largilite de lEst, la dilatance se manifeste 
tardivement et semble moins sensible à la vitesse de chargement. Lorsque la vitesse augmente, 
dans un rapport de 5.105, on voit nettement un raidissement du matériau traduisant un 
écrouissage. Leffet dun ralentissement du chargement est quant à lui plus difficile à mettre en 
évidence car il se superpose à un effet inverse, le radoucissement du matériau. 
Dun point de vue géotechnique, cette vitesse de chargement peut être corrélée à la 
vitesse davancement du creusement dun tunnel. On peut en conclure, toutes choses étant 
égales par ailleurs, que plus la vitesse est élevée moins les déformations instantanées seront 
importantes mais quil faudra sattendre à des convergences différées plus élevées. 
 
2.2.2 Essais de fluage statique et de fluage oligocyclique 
Nous avons vu que suite à lapplication dun déviateur de contraintes, des déformations 
inélastiques se développent en fonction du temps. Si le déviateur des contraintes appliqué nest 
pas trop élevé, ces déformations vont samortir et se stabiliser tandis quà linverse si le 
déviateur est important on observera à partir dun certain point, une accélération des 
déformations qui conduit à la rupture du matériau. 
Classiquement, la courbe déformation en fonction du temps dun essai de fluage réalisé 
en compression laisse apparaître trois phases : une phase de fluage primaire au cours de 
laquelle les phénomènes visqueux et décrouissage se manifestent, comme en témoigne la 
diminution de la vitesse de déformation. Une phase de fluage secondaire pendant laquelle 
seule la viscosité est active et qui se développe à vitesse de déformation constante. Puis enfin, 
une phase de fluage tertiaire correspondant à lendommagement du matériau au cours de 
laquelle les vitesses de déformation augmentent pour conduire progressivement à la rupture. A 
léchelle de la micro structure, on distingue le fluage-dislocation et le fluage-diffusion. En fait, 
le raidissement observé lors de la phase de fluage primaire correspond à lécrouissage du 
matériau qui est dû à laugmentation de la densité des dislocations qui senchevêtrent et se 
bloquent les unes les autres. 
Le développement de trois bâtis de fluage, conçus pour réaliser des essais de longue 
durée dans un environnement contrôlé en température, est venu compléter le dispositif 
expérimental destiné à caractériser finement la viscosité des roches étudiées. Les essais de 
fluage que nous avons réalisés montrent que, très tôt, une dilatance du matériau est observée 
ce qui suggèrerait que lendommagement sinitie bien avant la phase de fluage tertiaire ou que 
la déformation viscoplastique, contrairement à ce qui est communément admis, ne sopère pas 
à volume constant (Figure 2.3). Des analyses faites au microscope électronique sur des lames 
minces réalisées à partir des échantillons rompues ont confirmé ces observations. 
Par ailleurs, la prévision à très long terme (plusieurs milliers dannées) du comportement 
des cavités souterraines de stockage conduit à envisager des processus permettant daccélérer 
les déformations visqueuses par des processus mécaniques, thermiques ou électrochimiques. 
Parmi les processus mécaniques, nous avons tenté de mettre en uvre des essais de fluage 
cyclique et oligocyclique (Figure 2.4). Nous avons ainsi réalisé une série dessais, qui jusquà ce 
jour na pas fourni dindications claires et définitives, même si une très légère accélération des 
déformations a pu être mise en évidence. Linfluence de la restauration lors de la décharge a 
aussi été testée. 
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Pour lapplication de ces conclusions au comportement des ouvrages souterrains, il faut 
indiquer que les conditions dun essai de fluage correspondent à ce qui se passerait à la paroi 
dun tunnel non soutenu. Nous verrons par la suite ce quil en est des ouvrages soutenus. 
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Figure 2.3 : Déformation axiale et déformation volumique en fonction du temps pour un essai 
de fluage sur largilite de lEst, daprès Fabre et Pellet [3]. Notons lapparition précoce de la 
variation de volume (dilatance). 
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Figure 2.4 :  Déformation axiale et déformation volumique en fonction du temps pour un 
essai de fluage cyclique sur largilite du Mont dOr, daprès Pellet et Fabre [4]. 
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2.2.3 Essai de relaxation 
La relaxation des contraintes constitue une autre manifestation de la viscosité. Nous 
avons montré sur des essais ayant duré une quarantaine de jours que la chute de contrainte 
peut être substantielle, de lordre de 25 %. Evidemment, cette chute dépend de la valeur du 
déviateur appliqué, mais dans tous les cas, la stabilisation des contraintes sopère plus 
rapidement que celle des déformations de  fluage. Cela nous a conduit à préférer ce type 
dessais pour ajuster les paramètres de loi de comportement qui dépendent du temps 
caractéristique de relaxation. La variation de volume au cours des paliers de relaxation a aussi 
été mise en évidence confirmant ainsi les observations faites sur les essais de fluage. 
Ces observations sont utiles pour le cas des tunnels et galeries soutenues par un 
revêtement rigide. En effet, dans le cas idéalisé dun revêtement plaqué parfaitement au terrain 
et dont les propriétés mécaniques ne se dégradent pas dans le temps, on observera alors une 
relaxation des contraintes dans le terrain qui conduira donc à une diminution des contraintes 
exercées sur le revêtement. Précisons toutefois, que cette analyse ne tient pas compte de 
lendommagement et de son évolution, ni de la possible cicatrisation de la roche. 
 
2.3 Endommagement des discontinuités rocheuses sous sollicitations cycliques 
Le dernier point abordé dans ce chapitre consacré à lexpérimentation en laboratoire est 
en relation avec le comportement des discontinuités rocheuses. Dans le cadre dune 
collaboration avec lInternational Institute of Earthquake Engineering and Sismology de 
Téhéran, nous avons étudié les dégradations que subissent les ouvrages souterrains réalisés 
dans des zones sismiquement active. Il sagissait principalement de quantifier laction répétée 
de séismes de faible magnitude. Les principaux résultats de ces campagnes dessais ont fait 
lobjet des publications [5] et [6] de lannexe I. 
Une série dessais triaxiaux cycliques a été réalisée sur des échantillons cylindriques 
pourvus dune discontinuité artificielle à indentation régulière. Les résultats ont montré que la 
dégradation des propriétés mécaniques de la discontinuité dépend de la vitesse de chargement, 
du nombre de cycles, de la fréquence et de lamplitude du chargement. Sur la base de ces 
résultats, des relations empiriques ont été établies permettant destimer la perte de résistance 
consécutive à lendommagement en fonction des paramètres précités. Ce type de relations 
empiriques pourrait être introduit dans des modèles de comportement de joint rocheux tels 
que ceux utilisés dans la méthode des éléments distincts. 
Une autre série dessais a été réalisée en cisaillement direct avec des amplitudes de 
déplacements plus grandes. Dans cette série, les déplacements étant parfaitement contrôlés 
dans les trois directions de lespace, la variation de langle de dilatance a pu être mise en 
évidence en cours du cyclage et donc être corrélée à lendommagement (Figure 2.5 et 2.6). 
Les principaux enseignements tirés de ces essais indiquent que, pour un tunnel ou une 
galerie recoupant une faille ou plus simplement pour un ouvrage souterrain creusé dans un 
massif rocheux diaclasé, laction répétée de séismes de faible magnitude peut provoquer une 
dégradation des propriétés mécaniques plus importante que celle dun seul et unique séisme de 
magnitude supérieure. Lendommagement cumulé des discontinuités peut conduire à terme à 
leffondrement de la galerie.  
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Figure 2.5 : Evolution du déplacement normal en fonction du déplacement de cisaillement lors 
dun essai de cisaillement cyclique, daprès Jafari et al. [6]. Langle de dilatance décroît 
progressivement traduisant lendommagement de la discontinuité. 
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Figure 2.6 : Evolution de la résistance au cisaillement en fonction du nombre de cycle, lors 
dun essai de cisaillement cyclique, daprès Jafari et al. [6]. Comparaison des valeurs 
expérimentales et du modèle semi-empirique. 
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2.4 Conclusion 
Les résultats expérimentaux présentés dans ce chapitre ont permis de mettre en évidence 
les propriétés visqueuses de certaines roches ainsi que de caractériser lévolution de leur 
endommagement dans le temps. La principale contribution à la compréhension de ces 
phénomènes porte sur les deux points suivants : premièrement, la mise en évidence de 
lapparition au cours du temps dune augmentation de volume (dilatance) associée au 
développement des déformations viscoplastiques; deuxièmement, la mise en évidence dune 
anisotropie de lendommagement qui peut être décrite soit par l'évolution des modules 
directionnels, soit par les déformations irréversibles cumulées mesurées dans les directions 
principales. Pour le comportement viscoplastique, un des points fondamentaux est constitué 
par la détermination de la courbe de réponse limite de la roche représentant le seuil en deçà 
duquel aucune manifestation du temps nest perceptible. 
En conséquence, dans la perspective de la modélisation numérique du comportement à 
long terme douvrages souterrains, il convient dutiliser une loi constitutive prenant en compte 
la variation de volume viscoplastique ainsi quune variable d'endommagement de nature 
tensorielle. 
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3  Une loi de comportement viscoplastique 
endommageable pour les roches 
 
 
Nous avons vu que les observations expérimentales faites en laboratoire ou sur des 
ouvrages auscultés montrent la nécessité d'associer comportement différé et rupture 
progressive. Pour modéliser ce type de comportement, il est donc nécessaire davoir recours à 
des lois constitutives viscoplastiques associées à des modèles dendommagement. 
Concernant le comportement mécanique différé traduit par les déformations 
viscoplastiques, il nexiste à vrai dire que peu de lois constitutives adaptées aux roches. En 
effet, les nombreuses lois de fluage établies notamment pour le sel gemme ne sont pas 
généralisables car le temps intervient explicitement. Pour satisfaire le principe dobjectivité, 
une loi de comportement doit en effet être formulée en vitesse. 
La théorie de lendommagement quant à elle, repose sur le concept de la contrainte 
effective proposé par Kachanov [28]. Couplée à une loi constitutive de type viscoplastique, 
cette théorie rend possible la traduction des phénomènes de rupture progressive et différée, 
caractérisée par la phase de fluage tertiaire. Cependant, la plupart des lois constitutives 
existantes ne permettent pas de mettre en évidence les déformations volumiques irréversibles 
différées associées au développement de lendommagement, ni lanisotropie de 
lendommagement observée lors dessais de laboratoire.  
Dans ce qui suit, nous résumons les améliorations apportées à une loi viscoplastique 
endommageable. La totalité des développements théoriques ainsi que les procédures 
didentification des paramètres et leurs significations physiques sont décrites dans la 
référence[7] de lannexe II et dans la thèse dAttila Hajdu (2003), [19]. Les performances du 
modèle y sont aussi comparées aux résultats dessais de laboratoire.  
 
3.1 Loi viscoplastique avec déformation volumique irréversible 
Les lois viscoplastiques couramment mises en uvre pour décrire le comportement 
différé des géomatériaux dérivent pour la plupart de lois à potentiel développées pour les 
métaux. Pour mettre en évidence la variation de volume d'abord contractante puis dilatante, 
lorsque s'initie et se développe l'endommagement, nous sommes partis de la loi de Lemaitre 
[29]. Cette loi dérive dun potentiel viscoplastique et repose sur le principe de la surcontrainte 
proposées par Perzyna [34]. Lapproche classique en élasto-viscoplasticité consiste alors à 
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définir  une surface de charge dans lespace des contraintes à lintérieur de laquelle les états de 
contrainte atteints occasionnent des déformations entièrement réversibles. Ici, les états de 
contraintes à lextérieur de la surface de charge sont autorisés et le temps de relaxation 
nécessaire pour revenir sur la surface dépend de la loi découlement. En dautres termes, cela 
revient à considérer la plasticité comme un cas particulier de la viscoplasticité. 
Dans un premier temps, nous nous sommes limités à la modélisation des phénomènes 
visqueux en ignorant lendommagement différé mais en prenant en compte la déformation 
volumique. Sans reprendre lensemble des développements théoriques, il peut être utile de 
rappeler les étapes essentielles ainsi que les principales équations. 
Rappelons en premier lieu, que le cadre de la thermodynamique des processus 
viscoplastiques étant basé sur le concept des surfaces équipotentielles, la loi viscoplastique est 
entièrement définie par le potentiel de dissipation. Ce dernier permet de calculer directement 
le taux de déformation viscoplastique en appliquant la règle de normalité. Dans sa version 
originale, la loi de Lemaitre fait appel à la surface de charge de von Mises qui est mal adaptée 
aux géomatériaux puisquelle ne permet pas de traduire de déformation volumique inélastique. 
Nous avons repris la démarche proposée par Lemaitre, mais en introduisant une surface de 
charge dépendante non seulement du second invariant du déviateur des contraintes mais aussi 
du premier invariant des contraintes. Nous avons donc gardé la forme fonction puissance du 
potentiel de dissipation proposée par Lemaitre en remplaçant le critère de von Mises par un 
critère de type Drucker-Prager. Lexpression de la surface de charge ( )12 I;Jf qui désigne la 
fonction de la surface équipotentielle sécrit : 
 
k)I;J(f meq12 −ασ+σ=      [1] 
Où : σm est la contrainte moyenne et σeq  est la contrainte équivalente de von Mises 
Le paramètre α  qui multiplie la contrainte moyenne permet de caractériser la 
déformation volumique différée. Il est lié à langle de dilatance différé, ψ. Le coefficient k 
permet de définir le seuil de viscoplasticité dans le cas où lon souhaiterait prendre en compte 
un domaine délasticité. Ce seuil de viscoplasticité se révèle en pratique souvent très faible ce 
qui mathématiquement revient à supposer que k = 0. Le potentiel de dissipation viscoplastique 
peut donc sécrire : 
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1N
meqvp p
K1N
K −
+
ασ+σ
+
=Ω      [2] 
Où : K,M et N sont les paramètres du modèle et p, la déformation viscoplastique 
cumulée.  
Le taux de déformation viscoplastique se déduit alors du potentiel de dissipation 
simplement par application de la règle de normalité; soit : 
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Où : I et S sont respectivement le tenseur identité et le déviateur des contraintes. 
En considérant un écrouissage isotrope du matériau et en supposant quil ny a pas de 
processus de restauration, la valeur de la variable est toujours croissante. La déformation 
viscoplastique cumulée, p,  peut être alors utilisée comme indicateur de létat décrouissage du 
matériau. Elle se calcule par : 
 
vpvp εε &&& :
3
2p =      [4] 
 
Finalement, le taux de déformation viscoplastique peut être mis sous la forme suivante : 
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Le modèle de Lemaitre a donc été enrichi dun paramètre supplémentaire α que lon 
appellera paramètre de dilatance. Pour des valeurs positives de langle α , le comportement 
différé est contractant tandis que des valeurs négatives génèrent une dilatance. En fixant 0=α  
les déformations volumiques viscoplastiques disparaissent et lon retrouve le modèle dorigine 
de Lemaitre. 
Remarquons que dun point de vue thermomécanique, cette loi nest pas standard au 
sens strict puisque le paramètre, p, intervient dans le potentiel de dissipation. Cest une 
caractéristique des lois décrouissage-viscosité multiplicatives qui nécessite lintroduction dune 
condition supplémentaire, en plus de la règle de normalité généralisée, afin dassurer la 
condition de Clausius-Duhem. 
 
3.2 Loi d’endommagement anisotrope induit 
Nous avons ensuite proposé une description appropriée des mécanismes 
dendommagement qui conduisent progressivement à la rupture différée en introduisant une 
variable dendommagement de nature tensorielle afin de prendre en compte lanisotropie 
induite. 
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En effet, la loi viscoplastique de Lemaitre classiquement couplée à un endommagement 
isotrope décrit par une variable dendommagement scalaire, D, ne peut pas traduire 
lanisotropie de lendommagement observée in situ. Plusieurs auteurs ont montré que les 
propriétés géométriques dun état dendommagement donné peuvent être correctement 
décrites par un tenseur symétrique dordre deux. La limitation principale de cette approche est 
que, dans le cas le plus général, lendommagement décrit présente une symétrie orthotrope où 
les axes dorthotropie sidentifient avec les directions principales du tenseur 
dendommagement. Toutefois, cette limitation nest pas pénalisante pour la modélisation de la 
plupart des géomatériaux et nous avons retenu un tenseur symétrique dordre deux, D, pour 
traduire lanisotropie de lendommagement. 
La description de lendommagement du matériau repose sur le concept de la contrainte 
effective. On trouve dans la littérature diverses suggestions pour la formulation dun tenseur 
de contrainte effective symétrique liée à un tenseur dendommagement du second ordre. Nous 
avons opté pour une expression provenant du principe déquivalence en énergie. Elle présente 
lavantage, contrairement à une formulation basée sur le principe déquivalence en 
déformation, dassurer automatiquement la symétrie du tenseur des contraintes effectives. 
Lévolution de lendommagement au cours du temps dépend aussi de létat de la 
contrainte appliquée et de létat actuel dendommagement du matériau. Il est possible de les 
représenter par une contrainte motrice fictive, σˆ , qui apparaît dans léquation de lévolution de 
lendommagement à la place de la contrainte appliquée réellement et de la variable 
dendommagement. Pour traduire le degré danisotropie de lendommagement, un paramètre, 
β, a été introduit. 1=β  correspond à une évolution isotrope tandis que 0=β  modélise une 
évolution anisotrope où lendommagement ne se développe que dans la direction 
perpendiculaire à la contrainte motrice. Evidemment, β  peut prendre nimporte quelle valeur 
réelle intermédiaire (Figure 3.1).  
 
 
Figure 3.1 : Schéma illustrant la signification  du paramètre danisotropie, β 
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On peut montrer que la forme du tenseur de structure implique que les vecteurs propres 
du tenseur taux dendommagement ont la même orientation que ceux du tenseur de la 
contrainte motrice. La rupture du matériau intervient lorsque la valeur propre majeure de D 
atteint une valeur critique Dcrit. = 1. Pour une sollicitation uniaxiale, avec une évolution 
isotrope ( )1=β  on retrouve exactement lexpression classique de Kachanov et Rabotnov pour 
décrire lévolution de lendommagement en fluage tertiaire. 
Remarquons également que les effets unilatéraux liés à la fermeture et ainsi à la 
désactivation des micro-fissures nont pas été pris en compte. En absence de sollicitations 
cycliques, nous avons jugé inutile dintégrer des conditions de désactivation dans le modèle. 
Finalement, lendommagement est toujours croissant ou constant, autrement dit la 
cicatrisation du matériau nest pas autorisée par le modèle. 
 
3.3 Couplage viscoplasticité et endommagement 
Disposant d'un modèle d'endommagement anisotrope et d'une loi viscoplastique capable 
de traduire une variation de volume différée, nous avons associé les deux pour bâtir un 
modèle viscoplastique endommageable. 
Le couplage de la loi viscoplastique avec déformation volumique irréversible et de la loi 
dendommagement anisotrope permet de traduire que la réponse en contraintes et en 
déformations du matériau dépend non seulement des mécanismes visqueux mais aussi, 
simultanément, de lendommagement. Les calculs couplés permettent dobtenir à tout 
moment les états de contraintes, de déformations et dendommagement dans les problèmes 
évolutifs. Afin de décrire le comportement dun matériau viscoplastique écrouissable et 
endommageable, on applique simplement le principe déquivalence en remplaçant la 
contrainte σ  par la contrainte effective σ~ . 
Cette modification concerne toutes les déformations. Lhypothèse de partition des 
déformations divise la déformation totale en une partie élastique et en une partie inélastique. 
La cohérence dans la formulation exige le remplacement de la contrainte par la contrainte 
effective dans les relations contrainte-déformation élastiques et viscoplastiques. Ainsi le 
comportement élastique isotrope est décrit par la loi de Hooke couplée : 
 
Iσσεe ⋅ν−ν+= )~(tr
E
~
E
1 &&&      [6] 
 
Le paramètre α , défini précédemment, traduit la dilatance. Ce paramètre reste 
également indépendant et nest pas influencé par lendommagement, cest-à-dire que les effets 
de lendommagement se superposent aux effets de la viscosité. Cette séparation permet de 
simuler des comportements volumiques plus complexes (par exemple, dans un premier temps 
contractant ensuite dilatant). 
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Le tenseur de vitesse de déformations viscoplastiques sexprime alors par : 
 








−α
+
σ
σα+σ
=
−
3
)(
~
~~
2
3
Kp
~~ 1
eq
N
M
1
meq DISε vp&      [7] 
 
avec la notation : 
2121 )(~)(
~~
−−
−⋅⋅−≡ DISDIS      [8] 
 
Létat décrouissage du matériau, caractérisé toujours par la déformation viscoplastique 
cumulée, se calcule par : 
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où le signe  désigne la norme euclidienne. Ce qui permet de mettre la loi constitutive 
sous la forme finale suivante : 
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3.4 Conclusion 
Le modèle exposé ci-dessus permet de décrire le comportement viscoplastique 
endommageable des roches en tenant compte de la dilatance viscoplastique et de lanisotropie 
de lendommagement. Sa confrontation à des résultats dessais de fluage de relaxation et 
dessais quasi-statiques (Figure 3.2) montre que lon peut raisonnablement reproduire les 
comportements observés. Bien sûr la détermination des huit paramètres du modèle nécessite 
de suivre une procédure didentification à partir dun nombre dessais suffisant. 
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Ce modèle, qui sera implémenté dans un code de calcul éléments finis, a été appliqué au 
cas simple dune cavité circulaire creusée dans un massif soumis à un champ de contraintes 
isotrope. Les résultats seront exposés au chapitre suivant 
 
Figure 3.2 : Essai de compression quasi-statique réalisé sur une anhydrite. Comparaison entre 
valeurs expérimentales et prédiction du modèle, daprès Pellet et al. [7]. Les paramètres ont été 
ajustés par optimisation pour montrer laptitude du modèle à reproduire les phénomènes 
observés.  
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4  Application à la modélisation numérique 
d’ouvrages souterrains 
 
 
La finalité de tout modèle constitutif étant dêtre opérationnel dans un contexte 
industriel, il est nécessaire de pouvoir le valider en confrontant ses performances, dans un 
premier temps avec des essais de laboratoire réalisés dans des conditions contrôlées et dans un 
second temps avec des mesures faites sur des ouvrages réels soigneusement auscultés. Ce 
point est plus délicat pour plusieurs raisons. En premier lieu, parce que les exemples 
douvrages en vraie grandeur, soigneusement instrumentés, réalisés dans des terrains 
homogènes de caractéristiques connues sont rares et deuxièmement parce qu'il est 
indispensable de prendre en compte les effets d'échelle, spatiale et temporelle, encore mal 
connus. 
Avant de présenter les applications numériques relatives au comportement 
viscoplastique endommageable des roches, il ma semblé utile de joindre en annexe III, deux 
références concernant la modélisation numérique tridimensionnelle (3D). La première [8] 
montre linfluence des forces découlement hydrauliques sur la stabilité du front de taille dun 
micro-tunnel réalisé à Lausanne sur le site de lEPFL. Dans ce cas le calcul 3D simpose, car 
leffet voûte favorable à la stabilité ne pourrait pas être pris en compte en deux dimensions. La 
seconde publication [9] traite du franchissement daccidents géologiques par un tunnel. Ici 
aussi, la prise en compte de la troisième dimension permet de tenir compte de leffet bénéfique 
du report des contraintes par effet voûte sur les zones compétentes du massif. 
Dans ce qui suit, nous présentons les résultats de simulations numériques du 
comportement viscoplastique endommageable pour les ouvrages souterrains. Le détail peut 
être trouvé dans les publications [10], [11], [12], [13] de lannexe III , dans les rapports [15] et 
[16] et dans les thèses dEric Boidy (2002), [18] et dAttila Hajdu (2003), [19]. 
 
4.1 Modélisation du comportement viscoplastique d’ouvrages existants 
Nous avons, dans cette perspective, accompli l'analyse du comportement d'un ouvrage 
instrumenté et ausculté sur une période denviron dix années. Il s'agit de la galerie de 
reconnaissance du tunnel autoroutier du Mont-Terri réalisé en Suisse [10]. 
La modélisation numérique a été réalisée avec le code Flac 2D dans lequel la loi de 
Lemaitre a été implémentée. Les contraintes in situ étant approximativement isotropes, nous 
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avons pu mener les calculs en conditions axisymétriques sans faire une hypothèse trop 
restrictive. Les résultats de calcul montrent que lon peut raisonnablement mettre en évidence 
les phénomènes différés. Les ordres de grandeur des convergences à la paroi (Figure 4.1), des 
contraintes dans le terrain et au contact du revêtement ou encore des efforts dans le 
revêtement sont raisonnables. Par ailleurs, le phasage, linfluence de la vitesse davancement et 
de larrêt du front sur les convergences ont pu être simulés. Bien sûr, les paramètres de la loi 
viscoplastique déduits de résultats dessais de laboratoire, nont pu être introduits sans 
correction, tenant compte de leffet déchelle et de la dispersion liée à lhétérogénéité des 
terrains. Soulignons aussi que pour lutilisation dun code explicite tel que Flac, une attention 
particulière doit être portée à la détermination du pas de temps critique [11]. En effet, le temps 
physique et le temps numérique se superposant, la stabilité numérique ne peut être assurée que 
si le pas de temps respecte un critère de pas de temps critique. 
Une autre simulation réalisée sur un ancien tunnel ferroviaire [12] a montré que la 
relaxation des contraintes peut se produire dans le terrain. Pour ce type douvrage, une des  
difficultés est de modéliser un revêtement en pierres de taille appareillées par des éléments 
adéquats. 
 
 
Figure 4.1  : Convergence de la paroi de la galerie du Mont Terri. Comparaison entre valeurs 
mesurées et  valeurs calculées avec le modèle viscoplastique de Lemaitre, daprès Boidy et al. 
[10]. 
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4.2 Modélisation du comportement viscoplastique endommageable d'un puits 
circulaire et d’un tunnel 
Il sagit ici principalement de mettre en évidence laccélération des déplacements à la 
paroi de lexcavation consécutive à la rupture en fluage tertiaire ainsi que lévolution de la 
progression dans le terrain de la zone endommagée. Cela requiert, comme nous lavons vu, 
lutilisation de loi de comportement viscoplastique endommageable. Pour y parvenir, nous 
avons utilisé le code de calcul par éléments finis Cast3M avec la loi viscoplastique 
endommageable de Lemaitre, [13] . 
Nous avons donc simulé le creusement dun puits vertical. Les résultats des calculs 
montrent, pour le jeu de paramètres choisi, que la rupture peut survenir longtemps après 
lexcavation, 180 jours dans le cas étudié. De plus, dans le cas dun puits non soutenu, la zone 
endommagée progresse plus rapidement. On observe alors, en paroi, une chute de la 
contrainte orthoradiale consécutive à lendommagement et à la rupture de la roche. 
Dautres calculs, ont montré que pour un puits dont les parois sont soutenues par un 
revêtement rigide, la progression de la zone endommagée dans le terrain est fortement limitée. 
Par ailleurs, si le revêtement conserve ses propriétés mécaniques au cours du temps, la 
relaxation des contraintes dans le terrain peut même conduire à une régression de la zone 
endommagée. Evidemment cela supposerait que la roche ait la capacité de se cicatriser ce qui 
expérimentalement a été démontré pour le sel gemme mais pas pour les argilites. 
Nous avons par ailleurs simulé le comportement dun ancien tunnel ferroviaire existant, 
le tunnel de Tournemire, qui aujourdhui sert de laboratoire à lInstitut de Radioprotection et 
de Sûreté Nucléaire. Dans ce tunnel, deux galeries, creusées perpendiculairement à laxe du 
tunnel, ont permis dobserver que la zone endommagée sétait développée en piédroit, sur une 
distance à la paroi de louvrage variant entre 1 et 3 mètres. Quelques illustrations des premiers 
résultats de calcul, présentées aux Figures 4.2, 4.3 et 4.4, montrent que lon peut 
raisonnablement reproduire numériquement la progression de la zone endommagée et ce sur 
une période de 150 ans correspondant à lâge de louvrage [15]. 
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Figure 4.2 : Evolution de lendommagement autour du tunnel soutenu en fonction du temps : 
léchelle représente le paramètre dendommagement D (Loi viscoplastique endommageable de 
Lemaitre, état de contrainte initial anisotrope, σv = 5.0 MPa, σh = 2.0 MPa). 
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Figure 4.3 : Evolution de lendommagement le long sur une ligne horizontale à mi-hauteur du 
tunnel au cours du temps. Lendommagement augmente et se propage vers lintérieur du 
massif. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 4.4 : Evolution de la contrainte orthoradiale sur une ligne horizontale à mi-hauteur du 
tunnel au cours du temps. Le point de contrainte maximale se déplace vers lintérieur du 
massif. Lendommagement commence à se développer en un point lorsque la contrainte  
atteint son maximum. A proximité de la paroi, la contrainte orthoradiale diminue au cours du 
temps alors que pour x>6m, elle augmente. 
 
4 6 8 10x(m)
0
0.2
0.4
0.6
0.8
E
nd
om
m
ag
em
en
t
t=1 jour
t=1mois
t=1 an
t=10 ans
t=50 ans
t=100 ans
t=150 ans
4 6 8 10x(m)
0
3
6
9
σ
y(
M
P
a) t=1 jour
t=1 mois
t=1 an
t=10 ans
t=50 ans
t=100 ans
t=150 ans
    - 36 -
4.3 Modélisation viscoplastique avec dilatance et endommagement anisotrope de 
galeries circulaires 
Les calculs présentés dans le paragraphe précédent ne permettent pas de mettre en 
évidence la variation de volume de la zone endommagée. Le modèle viscoplastique 
endommageable avec dilatance et anisotropie, présenté au chapitre 3 est appliqué ici au cas 
dune galerie circulaire. 
Pour des conditions initiales en contraintes isotropes, la loi peut être exprimée 
analytiquement. Les résultats du calcul, extraits de la thèse de Attila Hajdu [19], sont présentés 
aux Figures 4.5, 4.6, 4.7 et 4.8. Ils montrent lévolution de la variable dendommagement en 
fonction du temps pour des points situés à différentes distances de la paroi. Lévolution de la 
déformation volumique en ces points indique quaprès une contractance, la dilatance se 
développe pour atteindre environ 0.5 %. Pour ce cas, la zone sujette à la dilatance sétend sur 
1.5 fois le rayon. 
Ces informations sont précieuses pour les ouvrages de stockage pour lesquels,  
laugmentation de la perméabilité des terrains est directement liée à cette augmentation de 
volume. Evidemment, compte tenu de lanisotropie de lendommagement, la perméabilité du 
massif sera, elle aussi, anisotrope ce qui dans le cas particulier serait probablement plutôt 
favorable. 
 
4.4 Conclusion 
En conclusion de ce chapitre, les résultats des modélisations numériques montrent que 
lon peut raisonnablement reproduire à laide dun modèle viscoplastique endommageable le 
comportement différé à long terme douvrages souterrains. La difficulté réside toujours dans la 
possibilité de déterminer des propriétés mécaniques de la roche réalistes et fiables à léchelle 
de louvrage. 
Les modélisations confirment bien quen ouvrages souterrains, on peut se trouver dans 
deux situations extrêmes. Si les parois du tunnel sont non revêtues, on aura à faire à des 
déformations de fluage alors quà linverse, si les parois du tunnel sont soutenues par un 
revêtement infiniment rigide, les déformations des parois seront nulles et lon observera de la 
relaxation des contraintes. Dans la réalité, on se trouve souvent dans une situation 
intermédiaire, où dans un premier temps, les parois étant non revêtues, on observe des 
déformations différées de fluage qui, lorsque le revêtement est posé, sont ralenties et stoppées 
plus ou moins rapidement en fonction de la raideur de ce dernier. 
    - 37 -
 
 
Figure 4.5 : Evolution de lendommagement principal majeur en fonction du temps en 
différents points du massif au voisinage dune cavité circulaire selon laxe vertical de la cavité 
(θ = 90°) sous un état de contrainte initial anisotrope (K0 = 1.5), simulation semi-analytique à 
laide du modèle avec prise en compte de la déformation volumique couplée à un 
endommagement anisotrope, daprès Hajdu [19]. 
 
 
Figure 4.6 : Evolution de la déformation volumique en fonction du temps en différents points 
du massif au voisinage dune cavité circulaire selon laxe vertical de la cavité (θ = 90°) sous un 
état de contrainte initial anisotrope (K0 = 1.5), simulation semi-analytique à laide du modèle 
avec prise en compte de la déformation volumique couplée à un endommagement anisotrope, 
daprès Hajdu [19]. 
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Figure 4.7 : Etendue des zones perturbées et fracturées dans le massif au voisinage dune 
cavité circulaire à 1 semaine (à gauche) et à 1000 ans (à droite) sous un état de contrainte initial 
anisotrope (K0 = 1.5), simulation semi-analytique à laide du modèle avec prise en compte de 
la déformation volumique couplée à un endommagement anisotrope, daprès Hajdu [19]. 
 
Figure 4.8 : Etendue des zones de dilatance dans le massif au voisinage dune cavité circulaire à 
1 semaine (à gauche) et à 1000 ans (à droite) sous un état de contrainte initial anisotrope (K0 = 
1.5), simulation semi-analytique à laide du modèle avec prise en compte de la déformation 
volumique couplée à un endommagement anisotrope, daprès Hajdu [19]. 
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5  Conclusions générales et perspectives 
 
 
Tout au long de ce mémoire, nous avons vu que le comportement viscoplastique 
endommageable des roches est dune importance capitale dans la perspective de modéliser le 
comportement différé à long terme des ouvrages souterrains. Ce point est essentiel pour la 
conception des installations de stockage de déchets radioactifs pour lesquels des prédictions à 
très long terme, sur des périodes de plusieurs millénaires, sont requises. Dans la hiérarchie des 
phénomènes régissant le comportement des géomatériaux, ceux qui dépendent du temps 
figurent au premier rang. Malheureusement ils restent encore trop souvent ignorés dans les 
modélisations. Lapproche dun tel problème nécessite donc de mener de front des études 
expérimentales, théoriques et numériques appliquées à des cas concrets. 
Les principaux faits et apports des expérimentations en laboratoire présentées dans ce 
mémoire résident dans la mise en évidence, dune part de la variation de volume 
viscoplastique, et dautre part de lanisotropie de lendommagement. Lassociation de ces deux 
types de comportement, étudiée à partir dessais de fluage, de relaxation et de chargement 
quasi-statique, conduit à la rupture différée identifiée par un temps à la rupture. Nous avons 
aussi montré que lanisotropie peut être caractérisée à partir dessais de chargement cycliques 
en mesurant les déformations irréversibles dans les directions principales du chargement. Par 
ailleurs, lanalyse micro structurale des échantillons testés, nous a permis de caractériser 
linitiation et lévolution de la propagation de la fissuration. La thèse de G. Fabre [20], 
actuellement en cours, devrait nous fournir des informations quantitatives sur la localisation 
de la rupture (inter ou intra granulaire ? dans quels cristaux ?) et sur la capacité dauto 
cicatrisation des argilites, qui reste encore à démontrer expérimentalement. 
Il reste cependant encore beaucoup à faire, dans le domaine expérimental notamment, 
pour tenter daccélérer les phénomènes différés. Personnellement je vois deux possibilités. La 
première pourrait se faire par des processus dactivation thermique, mais cela nécessiterait des 
températures élevées atteignant au minimum le tiers de la température de fusion de la roche. 
La deuxième, applicable aux roches saturées ou partiellement saturées, consisterait à accélérer 
la désaturation par électro-osmose. Enfin, laccélération des déformations viscoplastiques par 
essais de fluage cyclique mérite dêtre poursuivie.  
Dun point de vue théorique, le développement dun modèle constitutif, prenant en 
compte à la fois la déformation volumique viscoplastique et le développement dun 
endommagement anisotrope, constitue une avancée. Ce modèle prototype a montré son 
aptitude à décrire les essais réalisés en laboratoire et son application, à un cas simple de cavité 
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circulaire, a permis de mettre en évidence lévolution dans le temps de la zone endommagée 
(EDZ) ainsi que les zones entrées en dilatance. Ce modèle pourra être amélioré notamment en 
y introduisant une surface de charge plus sophistiquée que celle de Drucker Prager, permettant 
aussi de prendre en compte la cicatrisation de la roche et lanisotropie du fluage. Enfin 
rappelons, quà terme, les couplages thermo-hydro-chimio-mécaniques et particulièrement les 
phénomènes électrochimiques de sorption, devront être pris en compte. 
Concernant la modélisation numérique des ouvrages, le point crucial est, répétons le, lié 
à la représentativité des valeurs des paramètres introduits dans les modèles. Les effets déchelle 
nécessitent encore dêtre mieux appréhendés, et dans cette perspective, des procédures 
doptimisation à partir dalgorithmes mathématiques danalyse inverse, pratiquées sur des 
ouvrages instrumentés, devraient se révéler bénéfiques. Par ailleurs, le manque évident de 
données expérimentales devrait être partiellement comblé par les résultats dauscultation des 
ouvrages du laboratoire souterrain de lAndra qui constitueront une base de données 
précieuse. Nous souhaitons pouvoir accéder à ces mesures faites in situ et ainsi réaliser les 
simulations a posteriori du comportement des ouvrages (puits et galeries). La confrontation 
avec les calculs 3D déjà réalisés et les mesures in situ devrait nous permettre de poursuivre la 
validation de nos modèles constitutifs. Les points que nous suivrons en priorité pour le 
comportement différé, concerneront lévolution des convergences des galeries en fonction du 
temps, la mesure de la propagation de lendommagement dans la roche, linteraction entre les 
soutènements et la roche ainsi que le vieillissement des matériaux. 
Dautre part, les installations de stockage à grande échelle peuvent nécessiter pour leur 
modélisation une approche par homogénéisation car en effet, la discrétisation de chaque partie 
douvrage (alvéole, chambre de manutention, etc) devient pénalisante. Nous avons entrepris 
des recherches dans cette direction (thèse de N.P. Zokimila, [21]) qui devraient déboucher 
prochainement. Cette recherche a pour but de quantifier limpact à grande échelle des 
ouvrages sur la couche géologique daccueil. Dun point de vue mécanique, lapproche par 
homogénéisation se fait à plusieurs niveaux. Lhomogénéisation de la géométrie des ouvrages, 
qui peut être assimilée à une structure périodique, et lhomogénéisation des caractéristiques 
mécaniques, élastiques, plastiques et visqueuses. Pour ce point, létude est centrée sur le 
passage micro-macro et sur les effets déchelle dimensionnels et temporels. Les conclusions de 
ce travail pourraient si les résultats sont satisfaisants être étendues ultérieurement à dautres 
questions comme celle de laprès mines. 
La résolution de la problématique du stockage de déchets nécessitera à nen pas douter 
encore de longs efforts dans un cadre interdisciplinaire associant géochimistes, géologues, 
géomécaniciens et ingénieurs du génie civil. La fédération des actions de recherche des 
organismes nationaux sous légide dinstitutions internationales, telles que la Commission 
Européenne, lAgence pour lEnergie Nucléaire de lOrganisation de Coopération et de 
Développement Economiques ou encore de lAgence Internationale de lEnergie Atomique 
des Nations Unies,  devrait y contribuer fortement.  
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Comportement mécanique de roches argileuses lors d’essais de fluage de longue durée  
 
Frédéric Pellet et Géraldine Fabre 
Université Joseph Fourier – Laboratoire 3S 
 
 
Résumé 
Dans cette étude du comportement mécanique différé de deux roches argileuses, trois essais de 
fluage multipalier de longue durée ont été réalisés. Afin de tester l’hypothèse d’une stimulation du 
fluage, des cycles de charge-décharge ont été mis en œuvre. L’approche expérimentale a été 
complétée par le calage analytique d’un modèle rhéologique utilisant la loi de Lemaitre, modifiée 
pour tenir compte du développement des déformations volumiques observées.  
 
 
1. Introduction 
Les roches argileuses ont des propriétés physiques et mécaniques qui en font des formations 
particulièrement intéressantes pour la construction de stockage souterrain de déchets radioactifs. 
Cependant, l’auscultation des ouvrages souterrains profonds fait apparaître un développement parfois 
très important des déformations différées qui traduisent un comportement mécanique non-linéaire de 
type élasto-viscoplastique endommageable. Cette étude vise, à travers des essais de fluage de longue 
durée, à améliorer la compréhension du comportement mécanique différé des roches argileuses dont 
l’origine est encore mal connue.  
 
 
2. Essais de fluage de longue durée 
 
2.1 Description des roches étudiées 
Les essais mécaniques de cette étude ont été réalisés sur deux roches argileuses : l’argilite de 
l’Est et la marne du Mont d’Or, aux compositions minéralogiques et en particulier aux teneurs en 
argile, légèrement différentes (cf. tableau 1). Quelques caractéristiques physiques de ces deux roches, 
mesurées avant les essais, sont présentées dans le tableau 2. La résistance à la compression simple 
(Rc) de ces deux roches a été mesurée lors d’essais de chargement uniaxial. 
 
Les mesures de vitesse sonique réalisées sur chaque échantillon intact ont mis en évidence 
l’anisotropie de structure de ces roches sédimentaires, considérées comme orthotropes de révolution. 
Pour l’argilite de l’Est, la vitesse mesurée parallèlement aux strates est en moyenne supérieure de 
10% à la vitesse des ondes mesurée perpendiculairement au litage. Pour la marne du Mont d’Or, le 
contraste de vitesse est de l’ordre de 15%. 
 
 Quartz Carbonates Minéraux argileux Autres minéraux 
Argilite de l’Est1 20 à 30 % 20 à 33 % 40 à 45 % moins de 5 % 
Marne du Mont 
d’Or2 10 % 65 % 25 % / 
 
Tableau 1 : Compositions minéralogiques moyennes des deux roches étudiées. 
 
 
 2
 Poids volumique (kN.m-3) 
Teneur en eau 
(%) 
Porosité  
(%) 
Degré de 
saturation (%) 
Rc 
(MPa) 
Argilite de 
l’Est 23,7 5,9 15,4 87,0 28 
Marne du 
Mont d’Or 25,2 1,0 6,4 36,6 80 
 
Tableau 2 : Caractéristiques physiques et mécaniques moyennes des deux roches étudiées. 
 
 
2.2 Programme et dispositif expérimental 
Le dispositif expérimental est constitué de trois bâtis de fluage dont les systèmes de chargement 
entièrement mécaniques sont indépendants de l’alimentation électrique.  
Afin de connaître l’évolution du tenseur des déformations ε au cours des essais, les échantillons 
sont instrumentés avec des jauges d’extensométrie. Le nombre de jauges collées dépend, pour une 
roche orthotrope de révolution, de l’orientation des plans d’isotropie de l’éprouvette testée. Celle-ci 
est définie par l’angle θ entre v3 de révolution de l’orthotropie et l’axe n de révolution de l’éprouvette 
(figure 1). Pour une description complète, on se référera à Gatelier et al. (2002).  
Nos échantillons ont une orientation θ = 0°. Le tenseur des déformations est donc entièrement défini 
en les instrumentant avec une jauge axiale et une jauge transversale dans le plan (n,t), pour mesurer 
respectivement les déformations εnn et εtt = εss. Ces mesures permettent ensuite de calculer la 
déformation volumique de l’échantillon avec la relation : 
 
εvol  = εnn + 2 εtt 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 1. Définition des axes de symétrie d’une éprouvette. 
 
Pour étudier le comportement mécanique différé de l’argilite de l’Est et de la marne du Mont 
d’Or, nous avons réalisé trois essais de fluage de longue durée sur des échantillons ayant des plans 
d’isotropie d’orientation, θ = 0°. Pour tester l’hypothèse d’une activation du fluage due à des cycles 
de charge-décharge, un échantillon a été soumis à plusieurs phases de charge - déchargement partiel. 
Le programme expérimental est résumé dans le tableau 3. 
 
Échantillon Durée de l’essai Fluage uniaxial  
EST 1   321 jours monopalier 
Marne 1 230 jours multipalier avec cycles de charge-décharge partielle 
Marne 2 145 jours multipalier  
 
Tableau 3. Essais réalisés sur les échantillons d’argilite de l’Est et de marne du Mont d’Or. 
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2.3 Résultats expérimentaux 
Lors de ces trois essais, malgré leur durée et les déviateurs imposés, seules les phases de fluage 
primaire et secondaire ont pu être observées ; l’accélération des déformations lors de la phase de 
fluage tertiaire n’a jamais été atteinte.  
L’échantillon d’argilite de l’Est, EST 1, a été soumis à un déviateur de 26 MPa (≈93 % de Rc) 
maintenu constant à plus ou moins 0,1 MPa près pendant 321 jours (figure 2).  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 2. Courbe de fluage : Echantillon EST 1. 
 
Le calcul de l’évolution de la vitesse de déformation en fonction du temps montre qu’au 25ème 
jour de l’essai cette vitesse se stabilise à 2,2.10-10 s-1. L’évolution de la déformation volumique en 
fonction du temps révèle qu’après une importante contraction (εvol croissante) durant le fluage 
primaire, on observe une dilatance de l’échantillon qui se poursuit durant la phase de fluage 
secondaire à la vitesse de 1,0.10-10 s -1.  
 
L’échantillon de marne du Mont d’Or, Marne 1 a été soumis à cinq paliers de chargement 
croissants maintenus constants à plus ou moins 0,2 MPa près, et plusieurs phases de décharge jusqu’à 
25 MPa maintenues 24 heures, qui ont montré une très faible amplitude de recouvrance. (figure 3). 
Lors du dernier palier, imposé à 51 MPa (65 % de Rc), à partir du 143ème jour de l’essai, il semble que 
la phase de fluage secondaire soit amorcée : la vitesse de déformation se stabilise à la valeur très 
faible de 3.10-6 jour -1. 
Pour évaluer la validité de l’hypothèse d’une activation du fluage par la mise en œuvre de 
cycles de décharge-recharge, la vitesse de fluage moyenne sur 24 heures a été calculée après chaque 
cycle. Les résultats sont représentés sur le graphe de la figure 4, chaque symbole correspondant à l’un 
des cinq paliers de chargement. Pendant le second palier, imposé à 38 MPa, la vitesse de fluage 
moyenne sur 24 heures augmente après un cycle. En revanche, lors du palier suivant imposé à 44 
MPa, la tendance est inversée : les cycles semblent ralentir le fluage. 
 
L’échantillon Marne 2 a été soumis à 4 paliers de chargement maintenus constants à plus ou 
moins 0,5 MPa près pendant plusieurs semaines (figure 5). Lors du dernier palier, imposé à 55 MPa 
(70 % de Rc), la phase de fluage secondaire n’est toujours pas amorcée : la vitesse de déformation 
décroît et les déformations s’amortissent. 
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 Essai de fluage oligocyclique réalisé sur l’échantillon de marne du mont d’or, Marne 1. 
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3. Modélisations des essais de fluage 
 
3.1 Extension de la loi de comportement viscoplastique de Lemaitre : prise en compte de la 
déformation volumique  
 Le modèle de Lemaitre représente le comportement du solide élasto-viscoplastique à 
écrouissage isotrope ; il est décrit de manière très complète dans Boidy (2002). Sa loi se base sur 
l’hypothèse d’un développement des déformations viscoplastiques à volume. Expérimentalement, 
nous avons mis en évidence que cette deuxième hypothèse n’est pas vérifiée pour nos matériaux. 
Donc, pour tenir compte de la déformation volumique, dans cette loi viscoplastique, Pellet et al. 
(2002) a introduit un paramètre α qui traduit la contractance ou la dilatance du matériau. Cette loi de 
Lemaitre modifiée s’écrit : 
 







 α
+
σ
+α
=ε
32
3
1
9
2
1
2
ISp
eq
vp &&  
 
où :  S, est la partie déviatorique du tenseur des contraintes 
 sseq :2
3
=σ  
 
Un α positif traduit un comportement contractant et un α négatif un comportement dilatant. Avec α = 
0, on retrouve la loi de Lemaitre. Avec ce paramètre, les expressions explicites des déformations 
axiales et transversales lors d’un essai de fluage uniaxial sont finalement les suivantes : 
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Avec :  q, le déviateur de contrainte 
 M, N et K, les paramètres du modèle, caractéristiques du matériau. 
 
 
3.2 Modélisation des essais de fluage 
Avec le modèle décrit au paragraphe précédent, en utilisant la méthode de calage explicitée par 
Fabre et Pellet (2002), il a été possible de modéliser analytiquement les trois essais de fluage de 
longue durée réalisés sur l’argilite de l’Est et la marne du Mont d’or.  
 
Dans le cas de l’essai Marne 1, seule la courbe enveloppe, sans les cycles de décharge, ont été 
pris en considération. Les calages obtenus pour les essais Marne 1 et marne 2 sont très satisfaisants 
comme le montrent la figure 6b. Les paramètres calés sont répertoriés dans le tableau 4.  
Cependant, avec ce modèle analytique simple, il est impossible de modéliser à l’aide d’un 
unique paramètre α les phases de contractance puis de dilatance observées durant l’essai de fluage sur 
l’échantillon Est 1. Seule la phase de contractance a donc été calée (figure 6a). Pour une meilleure 
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modélisation, il est indispensable d’introduire dans les équations de la loi utilisée l’endommagement 
du matériau.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 6. Calage analytique du modèle de Lemaitre modifié sur les essais de fluage de longue durée : 
(a) : argilite de l’Est, (b) : marne du Mont d’Or. 
 
 
 
 
 E (GPa) ν N M K (MPa.s) α 
Est 1 5,0 0,2 25 6 180 0,47 
Marne 1 23,0 0,15 1,07 0,31 1,27.1015 0,65 
Marne 2 26,8 0,13 2,85 0,79 2,36.106 0 
 
Tableau 4. Jeux de paramètres obtenus par le calage analytique du modèle de Lemaitre modifié  
sur les trois essais de fluage long. 
 
 
4. Conclusions 
D’après les essais réalisés, il semble difficile de conclure quant à l’influence de cycles de 
charge-décharge sur l’activation des déformations du fluage. D’autres essais, comprenant un nombre 
de cycles plus importants, sont en cours et viendront compléter ces premiers résultats. Les phases de 
fluage tertiaire n’ont pu être observées mais ces essais de fluage ont montré que les déformations 
viscoplastiques se développent à volume non constant. L’approche expérimentale a donc été 
complétée par un premier calage analytique d’un modèle rhéologique utilisant la loi de Lemaitre, 
modifiée pour tenir compte de cette constatation. 
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Summary
Evaluation of the effects of small repetitive earthquakes on the strength parameters of rock joints
in active seismic zones is of interest of the designers of underground constructions. In order to
evaluate these effects, it is necessary to study the behaviour of rock joints under dynamic and
cyclic loadings. This paper presents the results of a systematic study on the behaviour of artificial
rock joints subjected to cyclic shearing. More than 30 identical replicas have been tested using
triaxial compression devices under different conditions of monotonic and cyclic loading. At the
first stage a few samples have been tested in monotonic loading modes under various confining
pressures and rate of displacement. In the second series of tests, small cyclic loads were applied on
the samples for increasing number of cycles, frequency levels and stress amplitudes. These were
then followed by monotonic loading again. The variations of maximum and residual shear
strengths for each test have been studied. The results show increase of shear strength as a result
of the increase in confining pressure and they display decrease of shear strength due to the
increase of rate of loading, number of cycles, frequency levels and stress amplitudes.
Keywords: Roughness, second order asperities, damage, rate of loading, number of cycles,
frequency level, stress amplitude.
1. Introduction
About two decades ago, there was a general believe that underground openings are not
vulnerable to earthquakes and seismic loads when compared with ground surface
structures. Some studies during the last years of the 70th, such as Dowding and Rozen
(1978), and first years of the 80th, such as Owen and Scholl (1981), showed that
underground openings are not quite safe when subjected to strong earthquakes. During
the years after, Peak Particle Velocity (PPV) and Peak Particle Acceleration (PPA) of
the ground motions have been used frequently by most of the designers as the key
parameter for assessing the dynamic stability of underground excavations, as men-
tioned by Brady and Ma (1999). Some researchers such as Dowding and Rozen (1978)
and Sharma and Judd (1991) have presented experimental relations between PPV and
PPA with possible damage levels of underground structures.
During each weak earthquake, some small changes occur in the rock masses along
the joint surfaces and discontinuities. Accumulations of these changes during the
repetitive seismic events may cause considerable displacements or even catastrophic
collapses. Some of the results of the repetitive seismic loading on rock masses are
accumulation of small displacements, cyclic fatigue, degradation of the asperities, etc.
Considering small repetitive earthquakes, the main question is their possible effects on
the properties of rock masses and if the peak parameters such as PPV or PPA are
sufficient for evaluation of the stability of underground excavations. In order to find a
proper answer, the behaviour of rock joint samples should be studied under cyclic
loading. This could be achieved under two different conditions: the behaviour of rock
joints before considerable sliding of one rock wall on the other one and the behaviour
during sliding.
Most of the works carried out so far, for example Hutson and Dowding (1990),
Ghosh et al. (1995) and Armand et al. (1998), have focused on the effect of cyclic
loading during sliding. The methods presented in these researches can be used to
evaluate the asperity degradation during the strong earthquakes that have enough
energy to make considerable relative displacement between two sides of the joint
surface. During the small earthquakes however, there is no large relative displacement
between the joint surfaces due to the low stress applied in each event, so there would
not be significant degradation of the joint surfaces. In these cases mostly accumula-
tions of the small displacements and cyclic fatigue may occur that could decrease the
joint shear strength. These conditions have been studied by Hencher (1980) and
Barbero et al. (1996) that considered the behaviour of the discontinuities just prior
to the occurrence of relative displacements between the contact surfaces.
In this research the effects of small cyclic loading on shear strength of rock joints
using identical saw-tooth samples have been studied. In addition some experimental
equations that cover the trends of the obtained results would be presented. It is
recommended to complete this study with further tests on rock samples with different
roughness, mineralogical composition and structure. The accuracies of the presented
relations should also be improved by more tests on real samples.
2. Physical Joint Models
2.1 Experimental Constraints
In order to carry out an experimental study on rock joints, it is necessary to prepare
identical samples (considering geometrical and constitutive properties) and to evaluate
the relative displacements during the tests. The level of confining pressure and cyclic
loading conditions should also be determined before the tests begin.
As the total relative displacements in the proposed tests are lower than 1 mm in
most cases, the triaxial compression method has been selected to perform all the tests.
It is possible in these tests to model jointed rock samples in a state similar to their real
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underground conditions during cyclic loading. Of course this method has its own
limitations. The main problem is the orientation of the joint surface inside the triaxial
testing cell.
By arranging the sample inside the testing cell with a proper dip of joint plane
(lower than 45 degrees with respect to the sample axis) this limitation can be over-
come, as discussed by Goodman (1989). Also it is possible to determine the maximum
allowable dip of the joint surface for such tests by using the Mohr-Coulomb criterion
as follows, Pellet (1993):
For intact rock
1 ¼ 2cr tan


4
þ r
2

þ 3

1 þ 2 tanr tan


4
þ r
2

ð1Þ
For jointed rock
1 ¼ ½cjð1 þ tan 2Þ þ 3 tan ð1 þ tanj tan Þ

1
tan  tanj

ð2Þ
where
r is the internal friction angle of intact rock,
cr is the cohesion of intact rock,
 is the angle of inclination of the joint (as shown in Fig. 1),
j is the friction angle of the joint,
cj is the cohesion on the joint surface that is zero in the tested samples.
cr can be evaluated from the following equation:
cr ¼ cð1  sinrÞ
2 cosr
ð3Þ
where c is the uniaxial compression strength of the intact rock.
By considering different values for  in the above equations and calculating 1
and 3 levels in different conditions, it is possible to determine the maximum pos-
sible joint surface orientation in which shearing on the joint occurs before failure in
the rock.
2.2 Joint Shape
The surfaces of the tested rock joints are given regular triangular saw-tooth shapes
with maximum inclination angle of (i-value) 15 degrees having small roughness on the
surfaces of the teeth, as shown in Figs. 1 and 2. By using these shapes it is possible to
observe the changes on the shear surface before and after each test. In addition the test
results can be analysed easier. The joint surface area for all the samples is 30 cm2,
having 5 main asperities with wavelength 1.5 cm and amplitude 0.2 cm. It should be
considered that the number and geometrical specifications of the teeth have been
chosen based on practical and analytical evaluations. Other geometrical parameters
of the joint surface and sample are shown in Figs. 1 and 2.
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2.3 Material of the Physical Model
Several studies have been carried out to develop the best possible physical models for
testing intact and jointed rocks. These studies have been performed in two main
Fig. 1. Schematic section and dimensions of the prepared saw-tooth sample
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groups. In the first group Stimpson (1970), Huang and Doong (1990), Indraratna
(1990), Mostyn and Bagheripour (1998), and Kusumi et al. (1998) developed their
physical models using natural and artificial materials (mostly a mixture of cement or
plaster with other materials such as sand). In the second group Hutson and Dowding
(1990), Boulon (1995), and Armand (2000) have used rock samples with natural joint
surfaces or have made artificial joints in natural rock samples using sawing machines,
hydraulic or Brazilian fracturing.
Although both of the above mentioned methods have their own advantages and
disadvantages, it seems that the first method would be ideal for modelling rock
samples with low to medium strength (unconfined compressive strength below
60 MPa) and the second method for medium to hard rock (unconfined compressive
strength above 60 MPa). Also it should be considered that the first method is easier
than the second one as sawing rock materials in precise dimensions needs special
devices such as CNC (Computer Numerical Control) machines, that are not easily
available in rock mechanics laboratories.
In the present study the first method has been used. A special cement based mortar,
called Rapidex (Lafarge Company) has been used to produce the replicas. Its uniaxial
compression strength is about 55 MPa and its tensile strength (using Brazilian test) is
about 8 MPa after about 24 h. For evaluation of the friction angle and cohesion, three
samples have been compressed triaxially at different levels of confining pressure (2, 4
and 8 MPa) and the evaluated friction angle was about 40 degrees and cohesion was
about 16.8 MPa. In order to prepare each sample, the mortar has been passed through a
sieve of 0.5 mm, to remove its large particles, and then has been mixed with water in 5
to 1 weight ratio.
2.4 Sample Preparation
To produce samples as physically similar as possible, a special casting procedure has
been developed. The casts consisted of PVC tubes and prismatic moulds made from
silicon rubber called Silastic (Rhone-Poulene Company). The prismatic moulds of
each side of the joint were put into the PVC tube and filled with the mixture of mortar
and water. In each stage of sample preparation, three additional samples without joint
were also prepared to determine the uniaxial compression and tensile strength of each
individual sample in its same age. After 24 h the two ends of the samples were
smoothed with a surface grinding machine to produce smooth and parallel surfaces
perpendicular to their cylinder axis. One of the final prepared samples is shown in
Fig. 2.
3. Testing Devices
The main part of experiments has been conducted using the triaxial compression
machine at Laboratory 3S (Lab. 3S) of University of Joseph Fourier, in Grenoble.
In addition, some of the cyclic tests were also conducted with the triaxial machine in
the Rock Mechanics Laboratory (LMR) in the Swiss Institute of Technology (EPFL),
in Lausanne. Photographs of these two units are shown in Fig. 3a and b.
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 Fig. 3. Testing cell and axial jack; a laboratory 3S; b laboratory LMR
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3.1 Testing Cells
The testing cell in Lab. 3S was a Boehler cell consisting of three parts: base, hollow
cylinder and upper piston. The sample was placed on the base after greasing its two
ends (to limit the effects of friction) and then covered with a membrane. After filling
the cylinder with oil and being sure that there is no air inside the cylinder and its oil
passages, then the upper piston was pushed on the upper side of the hollow cylinder. In
LMR the testing cell had some differences and the hollow cylinder had a larger
diameter. Other procedures of installing a sample into the cell were nearly the same
except positioning the upper part and piston (Fig. 3).
3.2 Testing Machine
The testing machine in Lab. 3S involved two different hydraulic equipments for
applying the axial load (Schenck Corporation) and the confining pressure (SBEL)
and two separate control systems for axial and lateral pressures. In LMR the testing
machine involved two different systems for axial loading and confining pressure
(WalterþBai). The total loading capacity of the axial hydraulic jack in Lab. 3S is
1000 kN and in LMR is 2000 kN and for confining pressure it is about 100 MPa in Lab.
3S and 20 MPa in LMR respectively. All loading systems have been equipped with a
function generator to control monotonic and cyclic loads. Different modes of loading
could be applied, however in the performed tests the monotonic loading and com-
plete cyclic loading (between positive and negative values) with sinusoidal shape have
been used. The maximum frequency of axial loading applied in the cyclic tests was
1 Hertz.
All measurements of displacements, force, confining pressure and time, were
collected and recorded with IBM PC based systems, with the appropriate sam-
pling rates (0.1 second for cyclic tests and 0.5 second for monotonic tests). In
Lab. 3S, 4 vertical LVDTs (as shown in Fig. 3a) have been used to measure
simultaneously the vertical displacements. Three of them were fixed around the
testing cell, between the moving upper piston and its fixed lower part, and the
last one was an individual LVDT connected to the main control machine. In LMR
3 LVDTs have been used for measuring the axial displacement (Fig. 3b).
Although there were not considerable differences in the recorded values of
LVDTs, their mean value has been used to analyse the data. Confining pressures
were controlled with separate systems but were recorded during the tests with the
same computers and data acquisition systems. All displacements have been mea-
sured between the moving piston and fixed part of the testing cells, as shown in
Fig. 3.
Monotonic loading was conducted under displacement control mode and cyc-
lic loading was performed in a combination of stress control and displacement
control modes. In these tests, after each part, the system was adjusted to the
other mode manually. Cyclic loads in different number, frequency, and stress
amplitude were applied on each sample and then monotonic loads were applied
to measure the difference of peak and residual shear strength in different testing
conditions.
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3.3 Evaluation of the Effects of Internal Friction of the Testing
Cells and Membrane on Shear Strength
For the evaluation of the effects of piston friction with hollow cylinder, some tests
have been performed without sample, with the cylinder full of oil. The results showed
that the total effect due to friction is about 10% of the maximum applied load, which is
removed during analysis. Also the effects of the membrane stiffness on shear strength
were studied by testing the samples with one, two and three layers of membrane. The
differences in the results were negligible showing the small effect of membrane
stiffness on the final results.
3.4 Reproducibility of the Test Data
In order to evaluate the reproducibility of the test results, three identical samples have
been tested in monotonic mode in the same conditions. The total differences between
the results of these tests were approximately 1% of maximum value of shear strength.
However, in order to obtain a better correlation of the testing results and to find the
best relation from the trends of data (specially for the cyclic tests), additional tests in
each condition were needed.
4. Testing Procedures and Results
The variation of shear strength under different conditions of monotonic and cyclic
loading has been studied. The tests were performed in two main groups, monotonic
and cyclic modes. In the first group the monotonic effects of the confining pressure
and rate of axial displacement on shear strength have been considered, whereas in the
second group the cyclic effects of the number of cycles, frequency and stress ampli-
tude on peak and residual shear strengths have been studied.
4.1 Testing Program
A summary of the tests performed, the parameters considered in each test, and the
results of some of the tests are given in Table 1. In this table the peak normal stress
(n) is the normal stress value corresponding with the maximum axial stress. This
could be calculated by the following equation (Goodman, 1976):
n ¼ 3 þ ð1  3Þ sin 2 ð4Þ
4.2 Effect of Confining Pressure
The first series of tests explored the effect of confining pressure on the shear strength
of the artificial jointed samples. Different levels of confining pressure from 0 to 6 MPa
applied on different identical samples and then monotonic axial loading at controlled
displacement with a rate of 0.05 mm=min were applied. The selected levels of con-
fining pressure are similar to the levels normally encountered in underground excava-
tions at depth lower than 300 m.
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The resulting shear strength versus shear displacement responses in Fig. 4a show a
peak and residual value of shear strength. Goodman (1976) characterised this type of
curve as representative of rough unfilled joints. There are three distinct regions for
each curve in Fig. 4a, identified as elastic, peak and residual or plastic parts. In this
paper, the maximum shear stress, m, is called the peak shear strength and the mini-
mum value of post peak shear stress is called the residual shear strength,  r . Figure 4b
gives plots of normalized peak and residual shear strength (normalized by confining
pressure) versus confining pressure. As shown in this figure, there are non-linear
 
Fig. 4. a Shear strength versus shear displacement at different levels of confining pressure; b normalized
peak and residual shear strength (normalized by confining pressure) versus confining pressure
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trends for increasing shear strength with confining pressure. The best fit of the data
gives the following relations:
Peak shear strength:
m ¼ 1:82 lnðnÞ þ 0:30 for : 2<n < 8:5 MPa ð5Þ
Residual shear strength:
r ¼ 1:48 lnðnÞ þ 0:34 for : 2<n < 8:5 MPa ð6Þ
where m is peak shear strength,  r is residual shear strength and n is the normal
stress.
It can be concluded that the confining pressure has an important effect on the shear
strength of the jointed sample, mainly for the lower range of values. By increasing the
level of confining pressure, this effect decreases nearly logarithmically, which means
that for very high values of confining pressure the effect of confinement on shear
strength would be of a second order of importance. Hutson and Dowding (1990) and
Armand et al. (1998) have reported similar results by using direct shear tests. It also
should be noted that for all the samples, observations done after each test showed
small changes in first order asperities over the shear surface in comparison with their
initial shapes. These small changes were due to the limited applied shear displace-
ments and relatively low level of confining pressure. There was no evidence of severe
damage on the main teeth after each test, so it can be concluded that the changes
occurred only on the second order asperities and roughness on the surfaces of the main
teeth.
4.3 Influence of Rate of Axial Displacement
The second series of tests were performed in order to investigate the influence of the
axial displacement rate on the shear strength. Four monotonic loading tests at different
displacement rates equal to 0.05, 0.1, 0.2 and 0.4 mm=sec have been performed with a
confining pressure of 4 MPa. The results obtained are shown in Fig. 5a. The variation
of the shear strength due to the rate of axial displacement is shown in Fig. 5b, as
normalized peak and residual shear strength (normalized by confining pressure) versus
rate of axial displacement. The logarithmic trends between the data can be represented
by the following equations:
Peak shear strength:
m ¼ 0:46 lnð _wÞ þ 1:98 for : 0:05< _w< 0:4 mm=min ð7Þ
Residual shear strength:
r ¼ 0:28 lnð _wÞ þ 2:12 for : 0:05< _w< 0:4 mm=min ð8Þ
where _w is the rate of axial displacement.
Figure 5b shows that the shear strength decreases as the axial displacement rate
increases. These new peak and residual values can be called fast peak and fast residual
as used by Fearon (1999). Similar results have been reported by Scholtz (1990) and
Boulon (1995). Another important result is the reduction of the effect of roughness for
high values of shear velocity. As shown in Fig. 5a, for higher levels of displacement
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rates, the differences between peak and residual values become negligible. It probably
means that when the rate of axial displacement and thus the shearing velocity
increases, the secondary asperities do not play an important role in defining the shear
strength of the jointed rocks. This remark should be taken into account for evaluating
the rock mass maximum shear strength at high shear velocity (as in the case of seismic
loading). The results obtained are in accordance with the previous studies reported by
Crawford and Curran (1981) and Hutson and Dowding (1990). Of course, based on the
presented results it seems that the importance of shear velocity is less than other
Fig. 5. a Variations of shear stress with rate of axial displacement under 4 MPa of confining pressure;
b normalized peak and residual shear strength (normalized by confining pressure) versus rate of axial
displacement
14 M. K. Jafari et al.
parameters such as joint roughness, confining pressure and uniaxial strength of intact
rock.
The reduction of shear strength due to shearing velocity can be evaluated by
considering the adhesion theory, which states that the frictional resistance is propor-
tional to the true area of contact. As discussed by Sture et al. (1984), the true area of
contact may be smaller for surfaces that are only in contact for short period of time
due to a lag in elastic or plastic deformation. Thus rapidly shearing hard surfaces
might exhibit lower shear strength.
4.4 Effect of Experiencing Small Cyclic Loads
on Shear Strength
The effects of three different cyclic parameters including the number of cycles and
their frequency and stress amplitude have been studied. For modelling of small repet-
itive earthquakes, small cyclic loads were applied to identical samples (stress control
mode), which were then subjected to monotonic loading (displacement control mode)
to evaluate the new peak and residual shear strength of the samples after experiencing
small cyclic loads. Brief descriptions of the testing procedures and of the results
obtained are discussed in the following.
4.4.1 Effect of the Number of Cycles
The first series of cyclic-monotonic tests focused on the effect of the number of cycles
of loading (in 25, 50, 100, 300, 500, 1000 and 3000 cycles). These tests have been
performed using the triaxial machine in Lab. 3S under a confining pressure of 4 MPa.
The stress amplitude in all the tests was about half of the maximum value attained in
monotonic tests, with a rate of 0.05 mm=min. Also the frequency of the cyclic loading
in all the tests was about 1 Hz.
The method of loading was a combination of stress control and displacement
control modes as already discussed. The rate of axial displacement during the dis-
placement control tests was about 0.05 mm=min. Figures 6 to 10 show the results of
these tests. The small observed variations of axial displacement corresponding with
the peak values can be related to the possible experimental constraints, as taking place
after the first part of the test (controlled stress) and before starting the second part
(controlled displacement).
Figure 11 depicts the normalized peak and residual values of shear strength
versus the number of cycles. The following equations can be used to fit the trends of
behaviour:
Peak shear strength
m ¼ 0:06 lnðNCÞ þ 3:43 for : 1<NC< 3000 ð9Þ
Residual shear strength
r ¼ 0:06 lnðNCÞ þ 3:10 for : 1<NC< 3000 ð10Þ
where NC is Number of Cycles.
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As shown in the Fig. 11, there are some differences between the levels of shear
strength in the first part of the curves (lower than 300 cycles), whereas these differ-
ences become nearly negligible after 1000 cycles. It can be concluded that the shear
strength of rock masses would be nearly constant after experiencing a high number of
cycles, if the applied cycles have stress amplitudes lower than 50% of that at their
maximum strength in monotonic loading. As discussed by Hencher (1980), dynamic
loading can affect the static friction angle, so the observed reduction of shear strength
can be related to reduction of friction angle.
The other important result that is apparent from Fig. 11 relates to the total effect of
the number of loading cycles on shear strength. In the range of loading amplitudes
Fig. 7. Variations of shear stress with shear displacement for 100 cycles of loading
Fig. 6. Variations of shear stress with shear displacement for 25 cycles of loading
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considered, the total effect of the number of cycles on shear strength is to lower the
maximum values attained in monotonic loading by no more than 20%. So it seems that
by considering an appropriate factor of safety for engineering evaluations, this effect
can be accounted for.
4.4.2 Effect of History of Frequency of Small Cyclic Loads
Although the frequency does not play an important role in assessing the shear strength of
intact rocks, as shown by Burdine (1963), Haimson and Kim (1972) and Ray et al. (1999),
Fig. 9. Variations of shear stress with shear displacement for 1000 cycles of loading
Fig. 8. Variations of shear stress with shear displacement for 500 cycles of loading
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this could not be the case for jointed rock. This can be concluded by reviewing the reports
on damaged underground structures in jointed rock during seismic events or explosions.
The effect of frequency of cyclic loading was studied with frequency between 0 to
1 Hertz for 100 cycles under 4 MPa confining pressure. Some of the results are shown
in Figs. 12 and 13. Figure 14 presents the results of some of these tests as normalized
peak and residual shear strength versus frequency levels. As shown in these figures, a
continuous reduction of shear strength with increase of frequency has been experi-
enced. For a better evaluation of the effects of frequency, it is necessary to perform
more tests with higher levels of frequency as can be expected in near field of earth-
quakes or explosions.
Fig. 11. Normalized peak and residual shear strength (normalized by confining pressure) versus number of
cycles of loading
Fig. 10. Variations of shear stress with shear displacement for 3000 cycles of loading
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4.4.3 Effect of Stress Amplitude
The effect of stress amplitude was studied in LMR in Switzerland. Different levels of
stress amplitude have been applied on the identical samples and shear strength have
been measured after applying 100 cycles. The frequency of the cycles was 1 Hertz and
the rate of axial displacement for the displacement control part of the tests was about
0.6 mm=min. All the tests have been performed under 4 MPa confining pressure. The
results of some of the tests are presented in Figs. 15 and 16. A continuous trend of
Fig. 13. Variations of shear stress with shear displacements for cyclic loading with 0.2 Hertz frequency
under 4 MPa confining pressure
Fig. 12. Variations of shear stress with shear displacements for cyclic loading with 0.5 Hertz frequency
under 4 MPa confining pressure
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reduction of the shear strength due to stress amplitude, as shown in these figures, is
confirmed in Fig. 17. The data in Fig. 17 show an important effect of stress amplitude
on shear strength of the tested samples. In fact by applying cyclic loads with
amplitude more than 50% of static shear strength, shear strength decreases sharply,
but below this level there is no important effect of stress amplitude on shear strength.
The level of critical stress amplitude is concerned with the relative displacement and
asperity condition.
Fig. 15. Variations of shear stress with shear displacements in 0.5 MPa stress amplitude
Fig. 14. Normalized peak and residual shear strength (normalized by confining pressure) versus frequency
of loading
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The performed tests in Lab. 3S with higher levels of stress amplitude (more than
70% of static shear strength) showed that during the cyclic part the shear strength
reaches its critical level and two sides of the samples start to move on each other after
a few cycles. It can be concluded that during repetitive seismic loading on jointed
rocks, if the stress amplitude is more than a critical value, displacement and finally
instability on the under=above ground structures in rock masses may occur. This
critical value can be evaluated by laboratory testing, considering several parameters
such as confinement, roughness, rock type, etc.
Fig. 17. Normalized mean shear strength (normalized by confining pressure) versus normalized amplitude
of cyclic loading (normalized by peak value in monotonic loading condition)
Fig. 16. Variations of shear stress with shear displacements in 1.6 MPa stress amplitude
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5. Conclusions
Results of the laboratory study of the artificial rock joints presented herein show that
50’s to 1000’s of repetitive cyclic motions producing shear stresses of 50% of peak
strength may reduce peak joint shear strength by 5 to 15%. Other main conclusions are
as follows:
1. When shearing velocity along the joint surface increases from 0.04 mm=min to
0.35 mm=min in monotonic loading, the peak shear strength of artificial rock joints
may reduce by 25%. In addition the effects of the second order asperities on shear
strength can be eliminated when shearing velocity increases from 0.04 mm=min to
0.35 mm=min.
2. After 500 repetitive cyclic motions having shear stresses of 50% of peak
strength, shear strength of artificial rock joints remains nearly constant.
3. Increasing of the frequency of cyclic motions producing shear stresses of 50%
of peak strength from 0.2 to 1 Hertz in stress control stage may reduce the peak shear
strength of artificial rock joints by 3 to 10% for 100 cycles.
4. If stress amplitude of the repetitive cyclic motions increases from 16% to 60%
of peak strength, the shear strength of the artificial rock joints subjected to 100 stress
cycles may reduce by maximum 25%.
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Summary : 
 
This paper presents a new model for the time dependent mechanical behaviour of rock which 
allows one to take into account both viscoplastic behaviour and evolution  of damage with respect to 
time. This model is built by the association of a viscoplastic constitutive law to the damage theory. The 
main characteristics of this model are to take into account a viscoplastic volumic strain (i.e contractancy 
and dilatancy)  as well as the anisotropy of damage. This latter is described by a second rank tensor. 
Using this model, it is possible to predict delayed rupture by determining time at failure, in creep tests 
for example. The identification of the model parameters is explained based on experiments such as 
creep tests, relaxation tests and quasi-static tests. The physical meaning of these parameters is discussed 
and comparisons with lab tests are presented. The ability of the model to reproduce the delayed failure 
observed in tertiary creep is demonstrated as well as the sensitivity of the mechanical response to the 
rate of loading. This model could be used to simulate the evolution of the excavated damage zone 
around underground openings. 
 
Key Words :  
Viscoplasticity, anisotropic damage, time dependent behaviour, dilatancy, rock, creep test, 
quasistatic test,  time at failure. 
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1 Introduction 
Geomaterials, and rocks in particular, have a complex mechanical behaviour which is often 
time-dependent. For example, following the application of a stress deviator, non-elastic deformations 
develop as a function of time. If the applied stress deviator is not high enough, these deformations will 
attenuate and stabilize; conversely, if the deviator is high, the deformation rate starts to accelerate from 
a certain point, leading to failure of the material. 
These various phases, which have been demonstrated experimentally by several authors [1], [2], 
[3], [4], [5], [6], can be illustrated by the result of a compression creep test where a primary creep phase 
is observed during which viscous and work-hardening phenomena are evidenced, followed by a 
secondary creep phase during which only the viscosity phenomenon is active, and a tertiary creep phase 
corresponding to progressive damage of the material.  
These deformations and delayed failure phenomena are of vital importance, especially for the 
design of such structures as underground galleries around which an area of damaged rock develops 
with time. This zone of damaged rock, often known as the EDZ (Excavated Damage Zone) is of the 
greatest importance for storage structures where the host rock is destined to play a confining role [7]. 
In order to model this type of behaviour, damaging viscoplastic models are used. However, 
most existing laws do not show the delayed irreversible volume deformations nor the anisotropy of the 
damage observed during laboratory tests. 
This paper describes the improvements that have been made to the damaging viscoplastic law 
proposed by Lemaitre [8]. The procedure for identifying parameters is then described and includes a 
discussion of the physical implications. Finally, the model performance is compared with the results of 
laboratory tests. 
 
2 Modifications of  Lemaitre's model 
2.1 Basic assumptions and thermodynamic framework 
Lemaitre's model is a viscoplastic potential model based on the overstress concept proposed by 
Perzyna [9]. Before describing the changes made to the model, it is worth going over the 
thermodynamic formalism considered which is based on the following main hypotheses: 
- Small transformation hypothesis: the total deformation can be considered as the symmetrical 
part of the displacement gradient operator, 
- Deformation partition hypothesis: the deformation is divided into a reversible part (elastic) 
and an irreversible part (inelastic), as shown by the following expression: 
vpe εεε −=            [1] 
In addition, conditions are assumed to be isothermal, thereby implying zero time-dependent 
temperature drift, with dissipation being purely mechanical without any thermal dissipation factor. 
Moreover, the geomechanical stress sign convention is applied; compressive stresses are considered 
positive. 
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This model has been drawn up by application of the mechanics of continuous media and the 
thermodynamics of irreversible processes. This is a phenomenological approach based on the local 
state method which describes the change in the physical phenomena of the medium using a certain 
number of state variables. Note that in order for the change process of this set of variables to be 
permissible from a thermodynamic standpoint, the second principle must be satisfied at each instant in 
terms of the Clausius-Duhem inequality. Assuming small disturbances, the general Clausius-Duhem 
inequality is written as follows: 
0T
T
1)Ts(: ≥∇⋅−+Ψρ− qεσ &&&         [2] 
where σ and ε  are respectively the stress and strain tensors, ρ  the density, Ψ the specific free 
energy, s the specific entropy, T the absolute temperature and q  the heat flux vector. If isothermal 
conditions are considered, this inequality reduces to the following expression: 
0: ≥Ψρ− &&εσ            [3] 
The state variables define the thermodynamic potential from which the state laws are derived. 
In the model described here, the Helmholtz specific free energy )(Ψ  was used as potential. In order to 
formulate the viscoplastic model with damage under isothermal conditions, the following state variables 
are considered: 
- total deformation ε , 
- viscoplastic deformation vpε , 
- cumulative viscoplastic deformation, p, associated with the current state of work hardening of 
the material, and which is defined by: 
dt)t(:)t(
3
2p
t
0
2
1
∫ 




=
vpvp εε &&         [4] 
- damage D (second-order tensor). 
The free energy is then expressed as a function of the state variables by: 
),p,( DεeΨ=Ψ          [5] 
and the Clausius-Duhem inequality is expressed in the form: 
0),p,(: ≥Ψρ− Dεεσ e&&          [6a] 
0:p
p
:: ≥
∂
Ψ∂ρ−
∂
Ψ∂ρ−


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∂
Ψ∂ρ−+ D
D
ε
ε
σεσ ee
vp &&&&      [6b] 
The variables of thermodynamic forces associated respectively with elastic deformation, with 
the work-hardening variable and with the damage, can then be deduced: 
eε
σ
∂
Ψ∂ρ=            [7] 
p
R
∂
Ψ∂ρ=            [8] 
D
Y
∂
Ψ∂ρ=            [9] 
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Given that thermal dissipation is considered to be zero, the dissipation power )(Φ  is purely 
intrinsic ( i.e., of mechanical origin) and is written as follows: 
0:pR: ≥−−=Φ DYεσ vp &&&         [10] 
The change laws of the flux variables p,( && vpε  and )D&  are determined from a dissipation 
potential )(ϕ : 
vpε
σ
&∂
ϕ∂
=            [11] 
p
R
&∂
ϕ∂
−=            [12] 
D
Y
&∂
ϕ∂
−=            [13] 
However, as a general rule, it is more practical to express the change in force variables as a 
function of flux variables. A Legendre-Fenchel transform is used to define a dual potential *)(ϕ  where 
the change laws are written as follows: 
σ
ε vp
∂
ϕ∂
=
*
&            [14] 
R
*p
∂
ϕ∂
−=&            [15] 
Y
D
∂
ϕ∂
−=
*&            [16] 
The intrinsic dissipation power as a function of the dual dissipation potential is ultimately 
obtained by: 
0*:
R
*R*: ≥
∂
ϕ∂
+
∂
ϕ∂
+
∂
ϕ∂
=Φ
Y
Y
σ
σ        [17] 
In order for the inequality to be verified, the following conditions are imposed on the 
dissipation potential: 
- *ϕ  must be a convex function of the variables σ , R and Y, 
- *ϕ  must always be positive, 
- *ϕ  must contain the origin, i.e., it must cancel out for 0Yp ijij ===σ  
The second principle of thermodynamics is therefore satisfied because the intrinsic dissipation 
verifies: 
0≥Φ            [18] 
For the model presented below, and in order to simplify the formulation, the dissipation 
potential was broken down into two parts: 
)()p,( Dvp Dε vp Ω+Ω=ϕ         [19] 
or,in terms of the dual potential : 
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)()R,(* Dvp Yσ Ω+Ω=ϕ         [20] 
The first term on the right-hand side of the equation )( vpΩ  corresponds to the deformation 
and work-hardening processes, whereas the second term )( DΩ  corresponds to the damaging process. 
A specific distinction such as this is standard practice and is based on the assumption that the two 
dissipation processes are independent and governed by two distinct additive potentials. If the two 
potentials separately verify the convexity and positivity criteria, so does their sum. It therefore suffices 
to analyse them one by one. 
 
2.2 Viscoplastic law with irreversible volume deformation  
As a first stage, only viscous phenomena are modelled, with the delayed damage being ignored, 
but taking into account the volume deformation. 
The classical approach in elasto-viscoplasticity consists in defining a load surface in the stress 
space inside which the stress states reached cause entirely reversible deformations. The framework of 
viscoplastic process thermodynamics, briefly summarised above, is based on the concept of 
equipotential surfaces. The viscoplastic law is entirely defined by the dissipation potential, thus enabling 
the rate of viscoplastic deformation to be calculated directly by applying the normality rule.  
In its original version, Lemaitre's law makes use of the von Mises load surface which is not 
suited to geomaterials because it does not provide an inelastic volume deformation. Using the same 
procedure proposed by Lemaitre [8], but by introducing a load surface depending not only on the 
second deviator invariant but also on the first stress invariant, and by assuming isotropic work 
hardening, the following expression is obtained for dissipation potential: 
 
M
N
1N
12vp p
K
)I;J(f
1N
K −+
+
=Ω        [21] 
 
where vpΩ  is the dissipation potential, M, N and K are viscoplastic coefficients, (< >) being 
Macaulay brackets. The state of work hardening is expressed by the variable p. 
Note the multiplicative separation of the variables; the first part represents the perfect 
viscoplastic potential multiplied by the work hardening function. 
Consequently, the power function form of the dissipation potential proposed by Lemaitre has 
been retained, replacing the von Mises criterion by a Drucker-Prager type criterion [10]. The expression 
of the load surface ( )12 I;Jf  indicates the equipotential surface function. This function is written as 
follows: 
 
k)I;J(f meq12 −ασ+σ=         [22] 
with: SS :
2
3
eq =σ          [23] 
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IσσS ⋅−= )(tr
3
1          [24] 
)(tr
3
1
m σ=σ           [25] 
( ) m1 3trI σ== σ          [26] 
where σ, I and S are respectively the stress tensor, the identity tensor and the stress deviator. 
The parameter α  which multiplies the mean stress, is used to characterise the delayed volume 
deformation. It is linked to the deferred dilatancy angle, ψ, by the relation: 
α = tan(ψ)           [27] 
The coefficient k enables the viscoplasticity threshold to be defined for cases where a specific 
elasticity domain is to be considered. However, this viscoplasticity threshold often proves to be very 
low, which is mathematically equivalent to assuming that k = 0. In that which follows, this hypothesis 
has been taken and the function ( )12 I;Jf  is written as follows: 
meq12 )I;J(f ασ+σ=          [28] 
It is also worth noting that the Drucker-Prager criterion, despite being widely used in 
geomechanics, would merit having its field of validity more accurately defined. Among the defects that 
it engenders, note that it gives the same plasticity threshold under compression as under tensile stress, a 
fact that is not in agreement with the observations made on most geomaterials. Moreover, not all cone 
opening angles are physically permissible. From a certain summit angle, the cone centred on the 
trisecting line intersects and goes beyond the planes defined by the stress states where one of three 
main stresses is kept at zero value. This is equivalent to assuming tensile forces that are not physically 
acceptable, especially in powder media [11]. 
However, these defects of the Drucker-Prager criterion are considerably less penalising for a 
viscoplastic formulation because, in viscoplasticity, the consistency rule no longer applies [12]. The state 
of stresses must be located beyond the load surface in order for flow to occur. The deformation rate 
increases with distance from this "overstress" with respect to the load surface where the flow is 
infinitely slow. We therefore have a family of surfaces and, in each point on a given surface, the 
deformation rate modulus (or in other words the dissipation) is identical, from which the term 
equipotential surface is obtained. The viscoplastic dissipation potential can therefore be written as 
follows: 
 
M
N
1N
meqvp p
K1N
K −
+
ασ+σ
+
=Ω        [29] 
 
The viscoplastic deformation rate is then deduced from the dissipation potential simply by 
application of the normality rule, i.e.: 
 
σ
ε vp
∂
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=
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Considering isotropic work hardening of the material and assuming that there is no restoration 
process, the value of the variable is still increasing. The cumulative viscoplastic deformation can 
therefore be used as an indicator of the state of work hardening of the material. This is calculated by: 
 
vpvp εε &&& :
3
2p =          [31] 
 
In this case, we obtain: 
 
N
M
1
meq2
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1
9
2p
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+α=&        [32] 
 
Because I :I = 3, I :S = 0 and S :S = 2/3σeq² ) and the viscoplastic deformation rate to be 
expressed in the following form: 
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Lemaitre's model has therefore been enriched by an additional parameter α that will be called 
the dilatancy parameter. As far as hydrostatic loadings are concerned, it should be noted that, for a 
contracting material, (α > 0), no viscoplastic flow occurs under tensile stress and, similarly, a dilatant 
material (α  < 0) does not flow under compressive stress, a fact that is physically acceptable.  
The influence of the dilatancy parameter α  on the deferred bulk behaviour for an elastically 
compressible material (ν  < 0.5) subjected to constant loading can be illustrated. Following an 
instantaneous elastic contractancy, viscoplastic volume deformations appear, due to material creep. For 
positive values of α  the deferred behaviour is contracting whereas the negative values generate 
dilatancy. By setting 0=α  the viscoplastic volume deformations disappear and the model reverts to 
Lemaitre's original form. 
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Note that from a thermomechanical standpoint, the expression [29] is not a standard law stricto 
sensu because the parameter, p, takes part in the dissipation potential. This is a characteristic of 
multiplicative work-hardening/viscosity laws which require the introduction of a further condition, in 
addition to the generalised normality law, in order to guarantee the Clausius-Duhem condition. One 
solution consists in assuming that the free energy is independent of p, in which case R  (Eq 12) cancels 
out. It can then be said that vpΩ  is a convex function on condition that the parameter N is positive. 
For 0σ = , (R = 0) we obtain 0vp =Ω , and the potential therefore effectively contains the origin. 
The mechanical power dissipated by the viscoplastic process is then expressed by: 
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with R = 0, the dissipation is reduced to: 
vpεσ &:vp =Φ            [34c] 
 
2.3 Law of induced anisotropic damage 
In this section an appropriate description is proposed for delayed damage mechanisms by 
introducing a tensorial damage variable and by defining a time-dependent law for this variable. 
Experimental observations have highlighted anisotropic damage in rock [6]. Under a low 
average stress, mechanically induced microcracks are generated in extension mode (mode I), and 
continue to grow in the main stress direction, thereby inducing an anisotropy in the mechanical 
properties [5]. This induced anisotropy is therefore the result of a change in rock damage which 
expressed the progressive deterioration of the cohesion of the material. This causes general dilatance of 
the rock and subsequently leads to deferred failure. 
Lemaitre's viscoplastic law is classically coupled with isotropic damage described by a scalar 
damage variable, D, which cannot express the anisotropy of damage. Several authors [13], [14] have 
shown that the geometrical properties of a given damage state can be correctly described by a second-
order symmetrical tensor. The main limitation of this approach is that, in the most general case, the 
damage described has an orthotropic symmetry where the orthotropic axes are identified with the main 
directions of the damage tensor. However, this limitation is not penalising when modelling most 
geomaterials and a second-order symmetrical tensor, D, has therefore been chosen to express the 
damage anisotropy. 
The description of material damage is based on the concept of effective stress [15], [16], [17]. 
Various proposals can be found in the literature regarding the formulation of a symmetrical effective 
stress tensor linked to a second-order damage tensor. In the model described here, the effective stress 
is defined as follows: 
 
2121 )()(~ −− −⋅⋅−= DIσDIσ         [35] 
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where I and σ are respectively the second-order identity tensor and the stress tensor and σ~  the 
effective stress. This expression, derived from the energy equivalence principle, is that proposed by 
Cordebois and Sidoroff [18]. Contrary to a formulation based on the deformation equivalence 
principle, it has the advantage of automatically ensuring the symmetry of the effective stress tensor. 
Assuming that the viscoplastic and damage processes dissipate independently, the dissipation potential 
can be written as follows: 
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where Y is the thermodynamic force associated with the damage (second-order tensor) and 
==4
S  
a fourth-order tensor, referred to the structure tensor. 
The damage change law is then written: 
 
YS
Y
D
4
:
D ==
=
∂
Ω∂
=
&          [37] 
 
The damage effects are represented by the effective stress, σ~ , which is substituted in the 
constitutive equations in place of the stress actually applied and the damage variable. Thus: 
,...)~(,...),( σεDσε && =          [38] 
The time-dependent change in damage also depends on the state of applied stress and the 
present state of damage of the material. It is possible to represent them by a fictitious driving stress, σ , 
which appears in the damage change equation in place of the stress actually applied and the damage 
variable: 
,...)(,...),( σDDσD && =          [39] 
This approach was proposed by Qi and Bertram [19]. For the drive stress, the following form 
has been considered: 
[ ] [ ] 2q2q )det(/)()det(/)( DIDIσDIDIσ −−⋅⋅−−=     [40] 
In this expression, q is a parameter of the material enabling the damage effect on the rate of 
deformation to be distinguished from the effect on its change. This distinction is necessary because 
experimental observations show that the influence of damage is greater on the damage growth rate than 
on overall mechanical behaviour. Using σ  the thermodynamic force associated with the damage can be 
defined as: 
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where A and r are material parameters, < > Macaulay brackets, iσ  and is
r
 the eigenvalues and 
the eigenvectors of σ  respectively, t indicates the state of triaxiality of the stresses and is expressed by: 
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Note that the positivity imposed on Y does not exclude damage change by tensile stresses 
(negative stresses) because of the presence of the triaxiality term in the expression. The only non-
permissible stress state is the special case where 0m =σ  but 0eq ≠σ . 
The structure tensor links the damage driving forces to its structural change by taking the 
following form: 
IIIS
44
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where 
==4
I  is the fourth-order unit tensor and β  the anisotropy parameter of the model. 
This parameter β expresses the degree of anisotropy of damage change. 1=β  corresponds to 
isotropic change whereas 0=β  models an anisotropic change where the damage extends only in the 
direction perpendicular to the driving stress. Obviously, β  can take any real intermediate value. Figure 
1 shows the value of the parameter β  for the two extreme configurations. The damage change law is 
finally expressed by: 
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It can be shown that the form of the structure tensor implies that the eigenvectors of the 
damage rate tensor have the same orientation as those of the driving stress tensor. The material fails 
when one eigenvalue of D reaches a critical value Dcrit. = 1. 
For uniaxial stress application, with isotropic change ( )1=β  and by letting ( kqr ≡ ), we obtain 
exactly the classic expression proposed by Kachanov [20] and Rabotnov [21], for describing damage 
growth by tertiary creep.  
It is also worth noting that the unilateral effects relating to the closure and thus deactivation of 
microcracks have not been taken into account. In the absence of cyclic stress applications, it was 
considered useful to integrate the deactivation conditions in the model. Finally, the damage as defined 
in Equation [44] is always increasing or constant; in other words, the “healing” of the material is not 
authorized by the model. The damage dissipation potential is therefore defined by: 
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DΩ is a convex function (quadratic) in Y. For Y = 0 it cancels out. In addition, the intrinsic 
damage dissipation is always positive or zero. It is written by: 
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The fourth-order tensor 
==4
S  (structure tensor) is defined as being symmetrical and positive in 
the main reference frame of the driving forces with 10 ≤β≤ . Given that the Macaulay brackets in Y 
guarantee the positivity of the driving tensor, the thermodynamic restrictions are therefore satisfied. 
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2.4 Coupling of viscoplasticity and damage 
It is now possible to couple the viscoplastic law with irreversible volume deformation, and the 
anisotropic damage law. The advantage of coupling lies in the fact that the stress and deformation 
response of the material depends not only on viscous mechanisms but also, simultaneously, on the 
damage. Coupled calculations provide a means of obtaining the stress, deformation and damage states 
at any moment.  
In order to describe the behaviour of a viscoplastic material capable of being work-hardened 
and damaged, the equivalence principle is applied simply by replacing  the stress σ by the effective 
stress σ~  defined by Equation [35].  
This modification concerns all deformations. The partition hypothesis divides the total 
deformation into an elastic and an inelastic part. Formulation of consistency requires replacing the 
stress by the effective stress in the stress vs elastic and viscoplastic deformation relations. The isotropic 
elastic behaviour is therefore described by Hooke's coupled law: 
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In the viscoplastic formalism, the only term affected by this change is the dissipation potential, 
the other variables of the viscoplastic model remaining unchanged. The potential is then written: 
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It can be seen that the potential keeps its multiplicative form and that the viscoplastic 
coefficients (M, N and K) remain the same. Only the equipotential surface function is subject to 
modifications, this being a natural consequence of applying the equivalence principle. The effective 
stress replaces the stress value in the calculation of  the  invariants and thus defines a new equipotential 
surface as a function of the damage state of stresses. The viscous and damage states are then coupled. 
This new equipotential surface is obtained by: 
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where eq~σ  is the equivalent effective stress: 
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with S~  the effective stress deviator: 
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and m~σ  the mean effective stress: 
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The parameter α , defined previously, expresses the dilatancy. This parameter also remains 
independent and is not influenced by the damage, i.e., the effects  of the damage are superimposed on 
the viscosity effects. This separation enables more complex volume behaviours to be simulated (for 
example, contracting in a first stage and then dilatant). 
The effective stress is calculated, as a function of the nominal stress and the damage variable, 
the change law of which was developed in equations [37-44]. 
The viscoplastic deformation rate is deduced, as seen in Equations [30 a-c], by application of 
the normality rule on the dissipation potential. Obviously, for the coupled model, the rate is obtained 
from the viscoplastic dissipation potential, modified according to Equation 48. We obtain: 
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with the notation: 
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The state of material work hardening, still characterised by the cumulative viscoplastic 
deformation, is calculated by: 
 








−α
+
σ
σα+σ
=
−
3
)(
~
~~
2
3
Kp
~~
3
2p
1
eq
N
M
1
meq DIS&       [55] 
 
where the sign  designates the Euclidian norm. This enables the constitutive law to be cast in 
the following final form: 
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3 Identification of  parameters and study of  their influence based on tests 
results 
3.1 Types of tests and definition of parameters 
This section presents the method used for identifying the model parameters based on tests 
results. The influence of each of these parameters is then studied. To determine the mechanical 
properties of a damageable viscoplastic material, simple tests such as monotonous loading tests, creep 
tests and relaxation tests, have to be performed. 
To highlight the role of each parameter, each type of test was simulated by considering a set of 
parameters representative of a soft rock. These simulations were carried out for a uniaxial compressive 
loading. The new viscoplastic model with damage previously presented in tensorial form for the general 
three-dimensional case is developed in Appendix for uniaxial loading. The meaning and denomination 
of the parameters as well as the values considered are given below : 
 
N, is the viscosity exponent,    2 < N < 100 
M, is the work-hardening parameter,    2 < M < 50 
K, is the viscoplastic stiffness coefficient,  50 < K < 10 0000 MPa.s 
r, is the damage exponent,    1 < r < 20 
q, is the damage progression parameter,  0 < q < 1 
A, is the tenacity coefficient    10 < A < 1 000 MPa.s 
 
3.2 Viscoplastic and damage parameters 
Consider the coupled viscoplastic model with damage. In a first stage, the value of the 
viscoplastic dilatancy-contractancy parameter, α , is kept equal to 0 (no viscoplastic volume 
deformation) and the value of the damage anisotropy parameter, β , is equal to 1 (isotropic damage). A 
detailed discussion, presented in the last part of the section, is devoted to a study of the influence of 
these two variables. 
3.2.1 Viscosity exponent N 
The sensitivity of the model to the viscosity exponent, N, is shown on figures 2 to 5. For each 
type of stress (monotonous loading test, creep test, relaxation test) two values of N were studied. Two 
loading rates ( 0ε=ε &&  and 0100ε=ε && ) for the monotonous loading test and three levels of initial 
relaxation stress (0.3 Rc, 0.6 Rc and 0.9 Rc where Rc is the uniaxial compressive strength) were 
simulated. 
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For the creep test, simulations were run with two loading levels ( 0σ=σ  and 05.1 σ=σ ). It was 
found that, for a high value of N (N = 5Nref), the stress has considerable influence on the axial anelastic 
deformation (figure 2b), whereas, conversely, when N is small (N = Nref.), the difference is less marked 
(figure 2a). 
Under monotonous compressive loading (figure 3) a low value of the viscosity exponent leads 
to a significant influence of the loading rate (figure 3a). Axial deformations increase with reduction in 
ε& . On the other hand, for a high value of N (figure 3b) the influence of loading rate on the amplitude 
of viscoplastic deformations is much less marked. In comparison, elastic deformations are represented 
on the same figure by a dotted straight line. 
For a high value of N, the relaxation test simulations (figure 4) give evidence of the 
considerable influence of initial axial stress (figure 4b). At low levels of imposed initial stress ( =σ0  
0.3Rc or 0.6Rc) stress relaxation is virtually non-existent. On the other hand, a low-valued viscosity 
exponent (figure 4a) generates much greater stress relaxation. 
In summary, the main role of the viscosity exponent N is to express the sensitivity of the 
growth of viscous deformations to a stress variation. The experiment shows that the value of N varies 
between 2 and about 100: two for highly viscous materials and 100 for materials of low viscosity. A 
very high value of N suggests the application of an elasto-plastic law. 
3.2.2 Work-hardening parameter M 
The parameter, M, expresses an increase in strength as a result of work-hardening. The analysis 
of the work-hardening parameter, M, is presented in figures 5 to 7. Generally speaking, it is found that 
a low value of this variable causes viscoplastic deformations which appear rapidly, reaching higher 
values than those obtained with a higher work-hardening parameter. This is visible in creep conditions 
on figure 5. The same trend is observed under monotonous compression on figure 6 where the elastic 
deformation has been plotted (dotted line). 
In relaxation (figure 7) a rapid fall in stress is observed for a low work-hardening parameter, 
whereas a higher value leads to a slower decrease in stress. After the first relaxation phase, the slope of 
the curve no longer appears to be sensitive to the quantity M. In practice, M varies from 2 to about 50.  
3.2.3 Viscoplastic stiffness K 
The influence of the viscoplastic stiffness coefficient, K, on the model response is illustrated by 
figures 8 to 10. In a similar manner to the observations for the work-hardening parameter, M, it is 
found that irreversible deformations become all the greater as K becomes smaller. This is applicable in 
creep (figure 8) and in monotonous compression conditions (figure 9). 
The main difference between the effect of the parameter M and that of the parameter K is that 
the viscoplastic stiffness coefficient has no influence on the shape of the curves, but provides only a 
quantitative adjustment. For example, if the three creep curves (figure 8) were represented in a 
normalised reference frame with respect to the axial anelastic deformation on failure, like for the work-
hardening parameter, M (figure 5b), three perfectly superimposed curves would be obtained. The 
parameter K is the only one of the viscoplastic parameters which is not adimensional. For rocks, its 
value ranges from 50 to 10 000 MPa⋅s. 
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3.2.4 Damage exponent r 
The sensitivity of the model to variations in the damage exponent, r, is presented on figures 11 
to 13. In a similar manner to the procedure followed for the analysis of the viscosity exponent, N, 
different values of the test parameters (imposed creep stress,σ , imposed loading rate under 
monotonous compression, ε& , and initial stress in relaxation , 0σ ) were examined. Two different values 
of r were studied. 
The creep curves (figure 11) reflect a clear dependence of imposed stress level as a function of 
the damage exponent. For a high value of r, failure occurs very soon after the stress application (figure 
11b). The axial anelastic deformation on failure is lower for 05.1 σ=σ  than that obtained for 0σ=σ . 
The smaller the damage exponent, the less sensitive the model becomes to a variation in stress level 
(figure 11a). 
The monotonous loading tests (figure 12) show that the peak values on the axial stress-axial 
deformation curve are sensitive to the loading rate for a low damage exponent value. Conversely, by 
increasing the value of r, a less marked sensitivity to variations in ε&  can be modelled (figure 12a). 
The simulation of a relaxation test (figure 13) indicates that a smaller damage exponent leads to 
greater stress relaxation (figure 13a). Conversely, with a higher value of r the relaxation is less 
significant, especially when a low initial stress is imposed ( =σ0 0.3σc). It is worth noting that the 
difference between the two curves (figure 13a and 13b) is not viscous in origin (the viscoplastic 
parameters were kept constant and identical in both cases) but is rather due to deferred damage which 
continues to develop progressively even after axial deformation has been blocked. The damage 
continues to expand for as long as the stress is not zero or until failure occurs. Only the damage 
expansion rate reduces with decrease in stress value. 
In addition, a highly accelerated rise in the damage variable was observed for a high value of r 
whereas a lower value generates a slower expansion. The time required to reach failure ( )1D =  increases 
when r becomes smaller. The parameter r in the model therefore reflects the dependence of the 
expansion of the damage variable on a stress variation. Its role is therefore similar to that of parameter 
N in viscoplasticity. 
3.2.5 Damage progression parameter q 
The analysis of the damage progression parameter, q, is shown on figures 14 to 16. The role of 
this parameter in the model is very clear and can be easily identified for each loading configuration. As 
a general rule, q can be said to be responsible for the variation in the rate of change of the damage 
variable, i.e., the greater the value of q the more quickly the damage expands and the more sudden 
failure occurs. Conversely, a lower value of q leads to a deferred, less brittle failure. 
For example, in creep (figure 14) a high damage expansion parameter leads to sudden failure 
which is reflected in an almost total absence of the tertiary phase. As the value of q reduces, this phase 
becomes more distinct and a high axial anelastic deformation can be observed before failure. 
The same trend is noted in monotonous compression (figure 15). As the parameter q increases, 
the post-peak phase becomes increasingly significant and the model describes a more ductile behaviour. 
Conversely, a high value of q leads to brittle failure, without strain-softening. 
The simulation of relaxation tests (figure 16) shows that as the value of the damage expansion 
parameter increases, so the damage continues to expand in a relaxation regime. This leads to a more 
significant drop in stress and may possibly cause failure in relaxation conditions. 
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3.2.6 Tenacity coefficient A 
We shall now examine the influence of the tenacity coefficient, A, on the model response to 
different loading configurations (figures 17 to 19). The role played by A in the damage process is 
comparable to that played by the coefficient K in viscoplastic conditions. The parameters K and A are 
used for quantitative adjustment of the values. 
For example, in creep conditions (figure 17) different times to failure can be calculated by 
varying A, while keeping the same axial anelastic deformation expansion value. Under quasi-static 
compression conditions (figure 18) the tenacity coefficient affects the amplitude of the axial 
deformation caused by damage. It can clearly be seen that viscous axial deformation is the same 
(deviation of the curves with respect to the elastic line is identical) for the three values of A before the 
stress reaches the level where the damage effect becomes significant. On the relaxation curve (figure 
19), the increase in tenacity coefficient slows down the stress reduction but the change in σ  has the 
same general trend. 
The parameter, A, thus enables the failure time to be adjusted without changing the shape of 
the curve ( )tD . The higher the value of A the longer it takes for failure to occur. It can therefore be 
said that the parameter A reflects the damage resistance in the model. The parameter A is expressed in 
[MPa⋅s], the other damage parameters (r and q) are dimensionless. 
3.2.7 Viscoplastic dilatancy parameter α and damage anisotropy parameter β 
Finally, the influences of the viscoplastic dilatancy parameter, α, and damage anisotropy 
parameter, β are shown. These two parameters, which represent an enhancement of the classic 
Lemaitre model, are directly responsible for the dilatancy of irreversible volume deformations. 
The general cases of anisotropy were modelled by varying the values of β between 0 and 1 in 
0.5 steps. The values of α sweep a range from –0.75 to 0.75 in 0.375 steps. The results of creep test 
simulations are presented on figures 20 to 22. Depending on these two parameters, the delayed volume 
deformation can be purely contracting, purely dilatant or a combination of both, i.e., contracting first 
and then dilatant. 
For isotropic damage (β=1), simultaneous failure is observed in the axial and lateral directions 
(figure 20). As the value of β decreases, damage becomes increasingly anisotropic and the tertiary creep 
phase in the axial direction gradually attenuates. For β=0, damage expands only in the direction 
perpendicular to the applied stress direction (figure 22). 
Figures 23 and 24 also illustrate the influence of α and β on delayed volume behaviour. Note 
that after one week, the parameter α exerts a virtually exclusive influence on deferred volume 
deformation (figure 23). For positive values of α the behaviour is contracting (light area on figure) 
whereas negative values of α generate dilatancy (dark area). After four weeks of creep (figure 24), i.e., 
close to failure, which occurred after 31.5 days, the irreversible volume deformation is amplified. 
Considerable extension of the dilatant zone can also be noted for values of 1≠β  thereby illustrating 
the influence of deferred anisotropic damage on volume behaviour. 
The simulations of monotonous loading tests are represented on figures 25, 26 and 27. The set 
of parameters applied here was the same as for the creep test simulation . 
It is worth noting that, for a completely anisotropic damage expansion (β=0, figure 25), the 
behaviour is of the brittle type. This phenomenon is due to the “latent” variation in damage in the 
lateral direction, leading to failure but is not reflected on the axial curves. With the progressive 
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reduction in anisotropy (increase in value of β) behaviour becomes ductile with an increasingly marked 
post-peak phase. 
Note that the uniqueness of the solution is not lost because each point of a curve corresponds 
to a particular state of the material characterised by a time-dependent expanding damage state. 
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4 Comparison with test results 
 
In this section, the performance of the damaging viscoplastic model is assessed by comparison 
with the results of tests carried out on a variety of rocks. However, it is rare to have access to complete 
experimental data bases with the results of creep, relaxation and quasi-static compressions tests on the 
same material. Consequently, the aim of the analysis presented in the following section is not to 
determine a set of unique parameters for each material studied, but rather to illustrate the capacity of 
the model to take into account and reproduce the various phenomena brought to light by the 
laboratory tests. 
 
4.1 Creep test in uniaxial compression 
4.1.1 Test on an argilite 
By examining the creep behaviour of an argillite [22], the rate of change in volume was 
highlighted. Under a uniaxial stress of 26 MPa, the rock shows deferred volume behaviour: contracting 
at the start of the test but subsequently expanding (figure 28). The first phase lasts for about ten days 
and leads to a reduction in sample volume. There then follows a change in the volume behaviour trend; 
contraction of the sample is replaced by expansion (i.e dilatancy).  After 270 days, the sample has the 
same volume as it had initially before stress application. From this time onwards, behaviour is generally 
dilatant. This reversal of trend could possibly be explained by a combination of contracting viscous 
behaviour and dilatant anisotropic damage. However, no information is available regarding the deferred 
failure of the rock. 
In order to determine the intrinsic viscoplastic parameters of the materials, the analysis was 
limited to the first week of the test, i.e., the period during which deferred damage has not yet been able 
to exert a significant influence on the change in material deformation. For the damage parameters, the 
procedure followed is that proposed by Hajdu [23]. Figure 28 compares the experimental results with 
those obtained by the model. There is a very good approximation of the deformation induced by the 
uniaxial stress in the rock. The viscoplastic model, ma king allowance for deferred volume 
deformations, proves to be particularly well suited to modelling the complex deferred mechanical 
behaviour of the argilite sample. 
Concerning the two new parameters introduced, namely α and β, it is worth noting that the 
values obtained correspond well to anisotropic damage with dilatancy.  
4.1.2 Test on a marble 
Another experimental result, obtained with uniaxial creep on a sample of Sicilian marble, as 
reported by Singh (1975), [1] was simulated by means of the model. The model parameters setting 
method is similar to that used for argilite. The parameters were calibrated with respect to the 
experimental points. Figure 29 shows the results obtained. 
By examining the volume parameters obtained, a very high negative coefficient of viscoplastic 
expansion is noted. This result was expected, because the porosity of a rock such as marble is very low 
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and, as a result, it does not show a contracting phase due to micropore collapse. On the other hand, the 
value of the anisotropic damage parameter, β, shows the anisotropy of damage. 
 
4.2 Quasi-static test in uniaxial compression 
4.2.1 Test on an anhydrite 
One result of the tests conducted at the  laboratory 3S on an anhydrite is presented on Figure 
30. The deferred behaviour under creep is similar to that of the argilite and shows a contracting phase 
followed by an expanding phase under a sufficiently high uniaxial stress. The results presented here 
concern only a quasi-static compression test performed at a constant rate. A negative value for α was 
fixed. As for the value of β, the transverse deformation is clearly greater than the axial deformation 
when the maximum stress is applied thus reflecting a pronounced anisotropy of damage. Figure 30 
shows the model reproduction of this test.   
4.2.2 Test on a granite 
The last example is also taken from the literature and concerns uniaxial compression on a 
sample of granite taken from Lac de Bonnet [24].  
Observations show that inelastic deferred deformations also appear in brittle rocks, even at 
stress values that may be considered low compared to the strength of the material. The deferred growth 
of a micro-crack can thus be considered as a viscoplastic process, thereby justifying the application of 
the model. Figure 31 compares the experimental results with those obtained with the model. 
Particularly noteworthy is the very high negative value of the parameter α. This value is very close to 
that obtained when making the calibration on the creep curve of the Sicilian marble.  
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5 Conclusion 
The model presented in this paper was developed to model time dependent behaviour of rock 
including delayed failure. The inclusion of the Drucker Prager yield surface in the Lemaitre viscoplastic 
constitutive equation showed the ability of the model to exhibit dilatancy and contractancy associated 
with viscoplastic strain. Moreover, the introduction of a second rank tensor for damage parameters 
allows one to reproduce anisotropic damage observed in compression tests, either creep tests, 
relaxation tests or quasistatic monotonic tests.  
This model requires eight parameters. The method to identify these parameters based on test 
results was presented and the physical signification of parameters was explained. Some comparisons 
with test results such as creep tests or monotonous compression tests show a good prediction of the 
mechanical responses, especially for time at failure. 
In practice, this model can be used for the estimation of the evolution in time of the Excavated 
Damage Zone (EDZ) around underground openings, as for example,  those planned for radioactive 
waste repositories. In this zone, due to the damaging process, dilatancy and porosity increase and can 
create possible preferential pathways for radionuclide migration. This model is capable of simulating 
these phenomena and it is intended to use it in the future for the modelling of underground 
laboratories. 
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7 Appendix 
Details of the new model presented in the text are given here for the case of uniaxial loading. 
An axisymmetrical reference frame is considered, which allows the loading axis, noted 1, to be the axis 
of revolution. 
The stress tensor: 
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The effective deviator: 
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and the tensor S
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as well as the mean effective stress: 
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and the equivalent effective stress: 
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thus enabling the expression strain rate can written in the following forms. For the axial 
direction: 
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and for the transversal direction: 
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The work-hardening scalar, p, is then calculated: 
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The expression of time-dependent viscoplastic deformation, under constant loading (creep test) 
is then obtained by integration of the expressions: 
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and: 
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where the change in damage variables is expressed by: 
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and is written in integrated form (with the conditions σ1=constant and D1=D3=0 at t=0): 
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This system of equations does not accept an analytical solution. The simulations of a creep test 
and a quasi-static test were programmed in Fortran language. The numerical integration method is 
achieved with a constant time step. However, it is possible to obtain an analytical solution in the case of 
a creep test with isotropic damage (β=1). The integrated form of the behaviour law is then expressed 
by: 
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with: 
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and .ruptt  the time to failure: 
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For the monotonous loading case, the stress is expressed as a function of viscoplastic 
deformation for an imposed constant axial deformation rate. The elastic and viscoplastic mechanisms 
can no longer be separated as in the creep test because a total deformation rate is imposed and damage 
affects not just the viscoplastic component of deformation but also the elastic component, i.e.:  
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The stress increments, dσ1, were calculated numerically for each time step, dt. The lateral 
deformation is then obtained for each step by substitution of the values σ1, D1, D3 in: 
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Figure 1 : Illustration of the signification of the parameter, β, for an uniaxial compressive test 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
a) b) 
   
 
 
Figure 2 : Anelastic axial strain versus time for different stresses (creep tests),  a- low value of viscosity 
exponent (N = Nref.), b- high value of viscosity exponent (N = 5 Nref.) 
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a) b) 
 
 
 
Figure 3 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests),  a- low value of 
viscosity exponent, b- high value of viscosity exponent (N = 5 Nref.) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
a) b) 
 
 
Figure 4 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests),  a- low value of viscosity 
exponent (N = Nref.), b- high value of viscosity exponent (N = 5 Nref.) 
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a) b) 
 
 
Figure 5 : Anelastic axial strain versus time for different values of the work hardening parameter, M (creep 
tests),  a-non normalised values, b- normalised values 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 6 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests) and for different values 
of the work hardening parameter, M.
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Figure 7 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests) and for different values of the 
work hardening parameter, M. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 8 : Anelastic axial strain versus time (creep tests) for different values of the viscoplastic stiffness 
coefficient, K.
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Figure 9 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests) and for different values 
of the viscoplastic stiffness coefficient, K. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 10 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests) and for different values of the 
viscoplastic stiffness coefficient, K.
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a) b) 
 
 
 
Figure 11 : Anelastic axial strain versus time for different stresses (creep tests),  a- low value of damage 
exponent (r = rref.), b- high value of damage exponent (r = 3 rref.) 
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Figure12 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests),  a- low value of 
damage exponent (r = rref.), b- high value of damage exponent (r = 15 rref.) 
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a) b) 
 
 
Figure 13 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests),  a- low value of damage 
exponent (r = rref.), b- high value of damage exponent (r = 15 rref.) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 14 : Anelastic axial strain versus time (creep tests) for different values of the damage progression 
parameter, q.
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Figure15 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests) for different values of 
the damage progression parameter, q. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 16 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests) and for different values of the 
damage progression parameter, q. 
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Figure 17 : Anelastic axial strain versus time (creep tests) for different values of the tenacity coefficient, A. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 18 : Axial stress versus axial strain  for different strain rates (quasistatic tests) for different values of 
the tenacity coefficient, A..
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Figure 19 : Axial stress versus time for different stresses (relaxation tests) and for different values of the 
tenacity coefficient, A 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 (Applied stress : 25 MPa ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
 
a) b) 
 
Figure 20 : Simulations of creep tests in uniaxial compression for anisotropic damage, β=1 
a- axial and transversal strains, b- volumetric strain 
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 (Applied stress : 25 MPa ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
a) b) 
Figure 21 : Simulations of creep tests in uniaxial compression for anisotropic damage, β=0.5 
a- axial and transversal strains, b- volumetric strain  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
(Applied stress : 25 MPa ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
a) b) 
Figure 22 : Simulations of creep tests in uniaxial compression for isotropic damage, β=0 
a- axial and transversal strains, b- volumetric strain 
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Figure 23 : Representation of viscoplastic strain as a function of dilatancy parameter (α) and damage 
anisotropy parameter (β) after 7 days' creep 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 24 : Representation of viscoplastic strain as a function of dilatancy parameter (α) and damage 
anisotropy parameter (β) after 28 days' creep 
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(Loading rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
Figure 25a : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for isotropic damage, β=0 
Axial stress versus axial and transversal strains 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 (Loading rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
 
Figure 25b : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for isotropic damage, β=0 
Axial stress versus volumetric strains 
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(Loading rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
Figure 26a : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for anisotropic damage, β=0.5 
Axial stress versus axial and transversal strains 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(Loading rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
Figure 26b : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for anisotropic damage, β=0.5 
Axial stress versus volumetric strains 
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(Loading rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
Figure 27a : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for anisotropic damage, β= 1 
Axial stress versus axial and transversal strains 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(Strain rate : 10-6 s-1 ; M=1.5 ; N=15 ; K=5000 MPa.s; q=0.05 ; r=5 ; A=525 MPa.s) 
 
 
Figure 27b : Simulations of quasistatic  tests in uniaxial compression for isotropic damage, β=1 
Axial stress versus volumetric strains 
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Figure 30 : Comparison between the stress-strains curves obtained from the model and experimentally 
from monotonic compression test performed on anhydrite 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figure 31 : Comparison between the stress-strains curves obtained from the model and experimentally 
from monotonic compression test performed on granite , Shao et al. [24] 
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ICETS 2000, Session 5, Science Press, Beijing - China, pp 339-346. 
27- E. Boidy & F. Pellet (2000), “Identification of mechanical parameters for modeling time-
dependent behavior of shale”, Workshop Andra, Paris – France, pp 11-22.  
28- F. Pellet & O. Benoit (1999), “Modélisation numérique 3D du comportement d’ouvrages 
souterrains lors de la traversée d’accidents géologiques”, Proceedings of the 9th 
International Congress on Rock Mechanics, Paris - France, pp 213-218. 
29- F. Pellet & M. Boulon (1998), “A constitutive model for the mechanical behavior of 
bolted rock joint”, Proceedings of the 3rd International Conference on the Mechanics of 
Jointed and Faulted Rock, MJFR-3, Wien - Austria, pp 179-183. 
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30- F. Pellet & P. Egger (1995), “Analytical model for the behavior of bolted rock joints and 
practical applications”, Proceedings of the International Symposium on Anchors in 
Theory and Practice, Salzburg - Austria, pp 93 – 100. 
31- F. Pellet, P. Egger & A.M. Ferrero (1995), “Contribution of fully bonded rock bolts to the 
shear strength of joints: Analytical and experimental application”, Proceedings of the 2nd 
International Conference on the Mechanics of Jointed and Faulted Rock, MJFR-2, Wien - 
Austria, pp 873 – 878. 
32- F. Pellet, P. Egger & F. Descoeudres (1995), “A method for the design of a bolting system 
for rock slopes”, Proceedings of the 8th International Congress on Rock Mechanics, 
Tokyo - Japan, pp 409 – 412. 
33- F. Pellet, F. Descoeudres & P. Egger (1992), “Water seepage forces and stability of a 
micro tunnel in porous media”. Proceedings of the International Symposium on Porous 
and Fractured Unsaturated Media - Transport and Behavior, Ascona - Switzerland, pp 323 
– 332. 
34- P. Egger & F. Pellet (1992), “Numerical and experimental investigation of the behavior of 
reinforced jointed medias”, Proceedings of the International Conference on Fractured and 
Jointed Rock Masses, Lake Tahoe, California - US, vol. 2, pp 277 – 282. 
35- F. Pellet (1991), “Experimental study of reinforced jointed models under true triaxial 
conditions”, Proceedings of the 5th Young Geotechnical Engineers Conference, Grenoble 
- France. 
36- P. Egger & F. Pellet (1991), “Strength and deformation properties of reinforced jointed 
medias under true triaxial conditions”, Proceedings of the 7th International Congress on 
Rock Mechanics, Aachen - Germany, pp 215 – 220. 
37- P. Egger & F. Pellet (1990), “Behavior of reinforced jointed medias under multiaxial 
loadings”, Proceedings of the International Conference on Rock Joints, Loen - Norway, 
pp 191 – 194. 
Présentations orales lors de congrès scientifiques 
______________________________________________________________________________________________________________ 
38- “Viscoplastic behavior and damage to rock related to the design of underground waste 
depository”, 10th International Congress on Rock Mechanics, Sandton - South Africa, 
Septembre 2003. 
39- “Evaluation of the behaviour of jointed rocks due to small repetitive seismic loading”, 4th 
International Conference on Seismology and Earthquake Engineering, SEE4, Tehran, 
Iran, Mai 2003. 
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40- “Numerical modeling of deep tunnels including time-dependent behavior”, Conference 
on Computer Methods and Advances in Geomechanics - IACMAG, Tucson, Arizona - 
US, Janvier 2001. 
41- “Modeling of time-dependent behavior of sandstones for deep underground openings”, 
International Conference on Engineering and Technological Sciences - ICETS 2000, 
Session 5, Beijing - China, Octobre 2000. 
42- “Modeling of time-dependent behavior of shale for deep underground openings”, Alert 
Conference, Aussois - France, Octobre 2000. 
43- “Analytical model for the behavior of bolted rock joints and practical applications”, 
International Symposium on Anchors in Theory and Practice, Salzburg - Austria, Octobre 
1995. 
44- “Water seepage forces and stability of a micro-tunnel in porous media”, International 
Symposium on Porous and Fractured Unsaturated Medias - Transport and Behavior, 
Ascona - Switzerland, Septembre 1992. 
45- “Numerical and experimental investigation of the behavior of reinforced jointed media”, 
International Conference on Fractured and Jointed Rock Masses, Lake Tahoe, California - 
US, Juin 1992. 
46- “Behavior of reinforced jointed medias under multiaxial loadings”, International 
Conference on Rock Joints, Loen - Norway, Juin 1990. 
Présentations orales données à l'invitation de personnalités scientifiques 
______________________________________________________________________________________________________________ 
47- “Endommagement des roches et comportement à long terme des ouvrages souterrains ” , 
Seminar Tunnelling and site remediation, Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne, 
Suisse, à l'invitation du Professeur L. Vulliet, février 2003. 
48- “Modeling of time dependent behavior of rock related to the design of underground 
openings”, séminaire donné au Massachusetts Institute of Technology, Cambridge, MA - 
US, à l'invitation du Professeur H.H. Einstein, juin 2002. 
49- “Experimental investigations and numerical modeling of viscoplastic behavior of rock 
including damage effect” séminaire donné à Harvard University, Cambridge, à l'invitation 
du Professeur J.R. Rice, mai 2002. 
50- “Modeling of time-dependent behavior of shale for deep underground openings”, 
séminaire donné au Academy of Sciences Institute, Wuhan - China, à l'invitation du 
Professeur L. Tingjie, octobre 2000. 
- 264 -
51- “Modeling of time dependent behavior of claystones for deep underground openings” 
séminaire donné à la Chinese Water Resources Commission (CWRC), Wuhan - China, à 
l'invitation du Professeur C. Zhengquan, octobre 2000. 
52- “Analytical model for the behavior of bolted rock joint and practical applications” 
séminaire donné à l'University of Tsinghua, Beijing - China, à l'invitation du Professeur 
Z.Q. Zheng, juin 1999. 
53-  “Quelques aspects théoriques et expérimentaux du comportement mécanique des massifs 
rocheux renforcés”, séminaire donné au Laboratoire 3S, Grenoble - France, à l'invitation 
du Professeur M. Boulon, février 1996. 
54- “Résistance et déformabilité des massifs rocheux stratifiés renforcés par ancrages passifs - 
Application au calcul d'ouvrages souterrains”, exposé donné lors de l'assemblée générale 
de l'Association Française des Travaux en Souterrains pour la réception du prix de 
l'AFTES, Paris - France, décembre 1994. 
55- “Résistance et déformabilité des massifs rocheux stratifiés renforcés par ancrages passifs”, 
séminaire donné au Comité Français de Mécanique des Roches, Paris - France, octobre 
1993. 
56- “Présentation d’une presse véritablement triaxiale pour l’étude du comportement des 
massifs renforcés”, séminaire donné à l'Ecole Polytechnique, Palaiseau - France, à 
l'invitation du Professeur P. Berest, octobre 1990.  
57- “Etude du comportement de l’écran de soutènement d’une tranchée expérimentale”, 
séminaire donné pour les journées d’études du Fonds National Suisse de la Recherche 
Scientifique, Lausanne - Switzerland, juin1989. 
Principaux rapports scientifiques récents 
______________________________________________________________________________________________________________ 
58- “Etude de la rupture différée autour des cavités souterraines :  Application au tunnel de 
Tournemire”, rapport rédigé pour l'Institut de Radioprotection et de Sûreté Nucléaire 
(IRSN), avril 2004. 
59- “Modélisation numérique par homogénéisation du comportement des ouvrages de 
stockage à grande échelle”, rapport rédigé pour l'Institut de Radioprotection et de Sûreté 
Nucléaire (IRSN), janvier 2003. 
60- “Formulation d'un modèle élasto-viscoplastique endommageable avec prise en compte de 
la déformation volumique irréversible” rapport rédigé pour l'Institut de Radioprotection et 
de Sûreté Nucléaire (IRSN), mai 2002 
61- “Modélisation numérique des comportements élastique anisotrope et viscoplastique”, 
rapport rédigé pour l'Institut de Radioprotection et de Sûreté Nucléaire (IRSN), janvier 
2001. 
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62- “Modélisation numérique 3D de l’intersection d'un puits et d'une galerie horizontale”, 
Rapport rédigé pour l'Institut de Radioprotection et de Sûreté Nucléaire (IRSN), juillet 
2000. 
63- “Synthèse des connaissances sur les techniques de réalisation des ouvrages souterrains 
dans les domaines du génie minier et du génie civil”, Rapport rédigé pour l'Institut de 
Radioprotection et de Sûreté Nucléaire (IRSN), mars 2000. 
Thèse de doctorat 
______________________________________________________________________________________________________________ 
64- “Résistance et déformabilité des massifs rocheux stratifiés renforcés par ancrages passifs”, 
Thèse no 1169, Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne, 201p, Octobre 1993, (Prix de 
l’Association Française des Travaux en Souterrains 1994). 
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Activités d'Enseignement 
Principaux cours et travaux dirigés enseignés 
______________________________________________________________________________________________________________ 
• Ingéniorat 1ère année :  Identification physique des géomatériaux : 36 h/an depuis 
1996. 
• Ingéniorat 2ème année : Mécanique des roches : 28 h/an depuis 1998. 
Modélisation des massifs rocheux par éléments distincts : 16 
h/an depuis 99. 
Eléments finis pour la géotechnique : 16 h/an depuis 1996. 
Stabilité des pentes : 16 h/an depuis 1996. 
• Ingéniorat 3ème année : Ouvrages souterrains en site urbain : 20 h/an depuis 1997. 
• 3ème cycle (Master ) :   Mécanique des roches et des massifs rocheux 24 h/an. 
Cours enseignés lors de cycles de formation continue 
______________________________________________________________________________________________________________ 
• Session de formation sur la Méthode des Eléments Finis en Géotechnique (PLAXIS), 
Grenoble - France, Mai 1999. 
• Programme “Tunnels en Sites Urbains”, Ecole Hassania des Travaux Publics de l'Etat 
(EHTPE), Casablanca - Maroc, avril 1999. 
• Journées d’études des Architectes en chef des monuments historiques sur les moyens 
actuels de modélisation et de calcul applicables aux monuments anciens, “Modélisation 
des ouvrages historiques par la méthode des éléments distincts”, Paris -France, Septembre 
1998. 
• Cours Post-grade en génie urbain, Ecole Polytechnique Fédérale de Lausanne (EPFL), 
Lausanne - Suisse, février 1995. 
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Annexe : Contenu des principaux cours 
enseignés à l’Ecole Polytechnique de 
l’Université de Grenoble I 
Identification physique des géomatériaux 
______________________________________________________________________________________________________________ 
Durée :  12 h cours, 12 h TD et 16 h TP 
Prérequis : aucun 
Enseignants : Frédéric Pellet et Géraldine Fabre 
Descriptif et objectifs : caractérisation physique et chimique des sols et des roches en vue de la 
description de leur comportement hydro-mécanique. 
Plan de cours : 
• Présentation du milieu naturel : L’écorce terrestre, altération des roches et formation des 
sols, particularités du comportement mécanique des géomatériaux, schématisation du 
milieu naturel. 
• Le modèle polyphasique : Poids spécifique et densité, indice des vides et porosité, teneur 
en eau et degré de saturation. 
• Les roches : Les types de roches, le massif rocheux et ses discontinuités, la matrice 
rocheuse, structure et texture, composition minéralogique, comportement mécanique, 
vitesse des ondes sonores et index de qualité. 
• Les sols grenus ou pulvérulent : Analyse de la granulométrie, morphologie des grains, 
densité relative, compacité, teneur en éléments fins, propriétés mécaniques, problèmes 
géotechniques propres aux sols grenus, liquéfaction des sables etc. 
• Les sols fins : Définition, nature et structure des argiles, principaux minéraux argileux, 
sédimentométrie, surface spécifique, consistance et limites d’Atterberg, teneur en matière 
organique, activité et sensibilité des argiles, propriétés mécaniques, problèmes 
géotechniques propres aux sols fins, gonflement, gélivité, dispersivité. 
• Utilisation des géomatériaux dans le génie civil : Essais sur les granulats, dureté, attrition, 
abrasivité, fragmentation dynamique, teneur en éléments fins et état de propreté, contrôle 
et mise en œuvre, portance, densité, critère de filtre et drainage, nomenclature et 
- 270 -
classifications des sols, corrélations entre paramètres physiques et caractéristiques 
mécaniques, cohésion et angle de frottement interne. 
Mécanique des roches 
______________________________________________________________________________________________________________ 
Durée :  12 h cours, 8 h TD et 8 h de TP 
Prérequis : Géologie générale, mécanique des milieux déformables 
Enseignants :  Frédéric Pellet et Yves Orengo 
Descriptif et objectifs : Comprendre et décrire le comportement mécanique des roches et des 
massifs rocheux dans le but de dimensionner les ouvrages réalisés au rocher, 
Plan de cours : 
• Nature et structure des formations rocheuses : différentes formations rocheuses (ignées, 
sédimentaires, métamorphiques), caractérisation et classification empirique des massifs 
rocheux (RMR), structure crystalline et texture de la matrice rocheuse, 
• Observation expérimentale du comportement mécanique des roches : essais de 
compression simple et essai triaxial, traction directe et indirecte, propagation des ondes, 
émission acoustique, 
• Rupture de la matrice rocheuse : rupture fragile et ductile, mécanique de la rupture, 
bifurcation et localisation des déformations, plasticité et critères de rupture, 
comportement post-rupture, 
• Déformabilité de la matrice rocheuse : lois de comportement, élasticité linéaire isotrope et 
anisotrope, endommagement, visco-élasticité et visco-plasticité, fluage et gonflement, 
• Comportement thermo hydro mécanique : Conductivités hydraulique et thermique, 
couplage thermo-hydro-mécanique, théorie de Biot, 
• Comportement mécanique des discontinuités : Caractérisation morphologique, essai de 
cisaillement, déformabilité des joints, critères de rupture et endommagement, modèle 
hydraulique, 
• Modélisation numérique du comportement des massifs rocheux : Approche continue et 
homogénéisation (MEF), Approche discontinue et Méthode des Eléments Distincts, 
• Travaux dirigés de modélisation : Application de la méthode des éléments distincts à la 
stabitité de versants rocheux, de cavités souterraines et de fondations de barrage (code 
Udec). 
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Application de la méthode des éléments finis à la 
Géotechnique 
______________________________________________________________________________________________________________ 
Durée :  6 h cours et 16 h TD 
Prérequis : Méthode des éléments finis 
Enseignants : Marc Boulon, Etienne Flavigny, Frédéric Pellet 
Descriptif et objectifs : Comprendre la logique de fonctionnement d’un logiciel éléments finis 
adapté à la géotechnique.Utiliser la méthode des éléments finis dans le cadre d’un mini-projet 
pour le calcul d’ouvrages géotechniques. Mettre en œuvre les données et analyser de manière 
critique les résultats de calcul. 
Plan de cours : 
• Rappels généraux sur la méthode des éléments finis : Equations ponctuelles d’un 
problème de physique (écoulement en milieu poreux), Formulation variationnelle, 
Formulation discrétisée, Résolution numérique   
• Principales phases de calcul par éléments finis : Problème linéaires, Problèmes non 
linéaires, Notion d’étape de chargement   
• Présentation d’un logiciel éléments finis développé pour les applications géotechniques :  
Environnement Windows, Pré et post traitement, Spécificité relative à la géotechniques   
• Etude de cas :  Fondation superficielle (étude académique guidée), Soutènement d’une 
fouille (mini-projet), Remblai de préchargement, avec consolidation du sol, Ouvrages 
souterrains 
Ouvrages souterrains en site urbain 
______________________________________________________________________________________________________________ 
Durée :  12 h cours et 12 h visites de chantier 
Prérequis :  Mécanique des sols et des roches 
Enseignant : Frédéric Pellet 
Descriptif et objectifs : Comprendre la spécificité des ouvrages souterrains en site urbain et 
acquérir les méthodes de calcul adaptées. 
Plan de cours : 
• Spécificité des constructions souterraines en site urbain 
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• Méthode de construction dans les sols et les roches tendres 
• Excavations au tunnelier 
• Stabilité de la section courante et du front de taille 
• Tassements en surface 
• Impact sur l’environnement 
   
